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INTRODUZIONE 


INTRODUZIONE 


Il ripetersi di eventi sismici catastrofici in termini di perdite di vite umane, oltre che di 
perdite economiche, ha reso evidente la necessità di affrontare con attenzione il 
problema del rischio sismico. 

In Italia esiste un enorme patrimonio architettonico, di complessa stratificazione nel 
tempo e caratterizzante i diversi luoghi. Nella maggior parte di questi edifici vi sono 
destinazioni d’uso particolari, di carattere pubblico, soggetti ad affollamenti di persone 
(musei, spazi espositivi in generale, sale conferenze e spazi di aggregazione). L'elemento 
comune che è possibile rintracciare in tutte queste costruzioni storiche è l’uso della 
muratura come fondamentale costituente costruttivo. 

Se si considera il periodo 2000-2017 in riferimento al solo continente europeo, 
emergono dati allarmanti da punto di vista sismico: in seguito ai terremoti di San 
Giuliano di Puglia (2002), de L'Aquila (2009), dell'Emilia Romagna (2012) e del Centro 
Italia (2016-2017), l’Italia risulta drammaticamente il primo Paese in termini di impatto 
dei terremoti sulla popolazione (124000 persone coinvolte e 679 vittime) e 
sull'economia (27,66 miliardi di dollari). 

Uno studio finalizzato all’aggiornamento delle mappe di rischio in Italia (Bramerini e Di 
Pasquale, 2008) ha evidenziato dati sconcertanti dal punto di vista del patrimonio 
edilizio esistente: 

- il 18,1% degli edifici è altamente vulnerabile nei riguardi degli eventi sismici; 

- il 61,5 % circa degli edifici esistenti sono realizzati in muratura, solo il 24,7 % del 
patrimonio è realizzato in conglomerato cementizio armato e la restante 
percentuale riguarda altre tipologie costruttive; 

- il 72% degli edifici residenziali non è stato progettato per fronteggiare azioni 
sismiche; 

- il 45% degli edifici ha più di 40 anni. 

Appare evidente come una mitigazione del rischio sismico, basata innanzitutto sulla 
riduzione della vulnerabilità, sia necessaria per fronteggiare in maniera ottimale le azioni 


conseguenti agli eventi sismici futuri. 
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Tutte le fasi di vita di una costruzione possono essere studiate attraverso quello che si 
definisce esame della struttura. Esso comprende l'insieme delle operazioni che 
permettono di prevedere il comportamento strutturale e il livello di sicurezza del 
manufatto: modellazione, analisi e verifica. 

La modellazione consente di rappresentare la struttura reale attraverso modelli 
meccanici. Le analisi costituiscono l'elaborazione dei modelli al fine di prevedere le 
prestazioni strutturali della costruzione. La verifica consiste nel controllare la 
compatibilità tra i risultati raggiunti e i requisiti prestazionali e di sicurezza imposti dalle 
norme; essa si conclude con la restituzione di elaborati grafici come le curve di capacità 
per le analisi non lineari realizzate in questo lavoro di tesi. 

La difficile quantificazione delle caratteristiche meccaniche delle singole murature 
presenti anche nel medesimo fabbricato, l'accumulo dei danni conseguenti a precedenti 
terremoti e dalle varie vicende storiche, rendono particolarmente complesse le verifiche 
strutturali. 

L'attuale normativa ha il pregio di indicare le più opportune verifiche da eseguire come 
garanzia delle scelte progettuali effettuate e nell’aver ufficializzato la presenza del 
rischio sismico sulla quasi totalità del nostro territorio. 

In questo lavoro di tesi si andrà a studiare dal punto di vista della vulnerabilità sismica 
un edificio monumentale in muratura, partendo dal rischio sismico per arrivare 
all'applicazione delle analisi normate nelle Norme Tecniche per le Costruzioni. 

La valutazione della vulnerabilità sismica degli edifici esistenti si traduce essenzialmente 
nella determinazione della capacità, dipendente dalla resistenza massima e soprattutto 
dalla duttilità che le strutture sono in grado di esibire se soggette ad azioni orizzontali 
quali quelle sismiche. 

A differenza della nuova progettazione, in cui è obbligatorio garantire un adeguato 
livello di duttilità ed il rispetto della gerarchia delle resistenze, per gli edifici esistenti, 
per i quali non sono assicurate queste caratteristiche strutturali, lo studio del 
comportamento anelastico risulta indispensabile per conoscere il livello di sicurezza e 


soprattutto per individuare gli eventuali deficit strutturali. 
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1. ASPETTI CONOSCITIVI 


1.1 CENNIDI SISMOLOGIA E INGEGNERIA SISMICA 


Per comprendere meglio i concetti legati al rischio sismico occorre introdurre concetti 
di sismologia. 

Lo strato più esterno della Terra (litosfera) comprendente la crosta terrestre e parte del 
mantello, è in equilibrio isostatico sullo strato immediatamente sottostante, 
l’astenosfera, la quale, essendo costituite da rocce fluide, è in continuo movimento a 
causa del riscaldamento non uniforme. In tal modo viene messa in movimento anche la 
parte superficiale del mantello, quindi la crosta terrestre. 

All’interno della crosta terrestre è possibile individuare delle zolle o placche quasi rigide 
separate da linee di confine dove la crosta terrestre è più sottile o discontinua. Le 
placche sono in movimento relativo tra loro (in differenti direzioni) e pertanto in 
corrispondenza delle linee di confine entrano in collisione tra loro generando terremoti. 
Questa teoria è conosciuta come “Tettonica a placche”. 

Le placche non scorrono continuamente l’una sull’altra ma accumulano energia di 
deformazione sui margini di zolla che, quando viene superata la soglia di rottura delle 
rocce interessate dal fenomeno, viene rilasciata istantaneamente sottoforma di onde 


elastiche provocando così un terremoto di magnitudo variabile. 


Figura 1. Tettonica a placche 
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Figura 2. Distribuzione dei terremoti nel mondo 


La tettonica a placche fornisce una spiegazione semplice e geologica per il 95% 
dell'energia sismica rilasciata dai terremoti. Si osservano anche terremoti intra-placca, 
in quanto le placche di fatto non sono infinitamente rigide ma deformabili anche al loro 
interno. 
| margini tra due placche possono essere di diverso tipo e diversi sono i fenomeni che si 
innescano in corrispondenza di essi. Nei margini a scorrimento laterale le zolle scorrono 
lateralmente tra loro e non vi è creazione o distruzione di crosta terrestre. Nei margini 
convergenti o distruttivi invece le zolle si avvicinano l’una all'altra. In tale sede 
avvengono fenomeni diversi a seconda del tipo di zolle che entrano in collisione. Nei 
margini divergenti o costruttivi le zolle si allontanano dando origine ad una distensione 
della litosfera; lo spazio creatosi viene occupato da nuovo materiale effusivo che 
proviene dal mantello e che fuoriesce dalle fratturazioni che vengono a crearsi (intensa 
attività vulcanica). 
L'Italia è attraversata dal confine tra la placca Africana e quella Euroasiatica. La placca 
Africana si sposta verso quella Euroasiatica di alcuni mm all’anno. Questo avvicinamento 
determina: 

- fenomeno di subduzione (margine settentrionale africano che subduce alla zolla 

egea e anatolica) 
- la deformazione delle strutture mediterranee che si riassettano per occupare 
meno spazio, in particolare la microzolla adriatica ha subito negli ultimi 10-15 


milioni di anni, sotto la spinta dell’Africa, una rotazione antioraria che ha 
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prodotto da una parte compressione verso le strutture balcaniche e l'Europa, e 
dall'altra estensione progressiva del bacino tirrenico. 
Nella parte settentrionale (Alpi orientali) la zolla adriatica urta il margine europeo, 
dando luogo a deformazioni evidenti e a sismicità abbastanza intensa (terremoto Friuli). 
Lungo il margine occidentale (Sicilia, Calabria e dorsale appenninica) il regime di sforzi 
tettonici distensivi da luogo anche in questo caso a deformazioni evidenti e sismicità 
molto intensa (terremoti di Messina, Avezzano, Irpinia, Belice, Umbria-Marche, 


L'Aquila). 


Figura 3. Sismicità nell'area Mediterranea 


In Italia la distribuzione di terremoti segue in generale il confine tra la placca Africana e 
la placca Euroasiatica. In corrispondenza di tale confine infatti ci sono numerose faglie 
attive. Una faglia è una area di debolezza in cui avviene la frattura sulla crosta terrestre 
dovuta al movimento relativo di due masse di terreno. Esistono tre tipi principali di piano 
di faglia: trascorrenti, normale e inverso. La superficie lungo cui si è verificata la frattura 
si chiama superficie di faglia oppure piano di faglia. 

In corrispondenza di una faglia, il Movimento relativo di due masse di terreno comporta 
l'accumulo di energia di deformazione elastica che poi viene improvvisamente rilasciata 
attraverso la rottura della zona di interfaccia una volta che gli sforzi associati alle 
deformazioni superano la resistenza della roccia. Le due parti di roccia che così vengono 
a separarsi determinano la dislocazione e generano una serie di onde che danno luogo 


ai terremoti (teoria del rimbalzo elastico). 


ASPETTI CONOSCITIVI 


| terremoti possono essere divisi in tre categorie in relazione alla distanza focale: 
superficiali (distanza focale minore di 60 km), intermedi (distanza focale tra 60 e 150- 
200 km) e profondi (distanza focale fino a 600 km). Questi ultimi possiedono una 
maggiore energia ma la dissipazione è maggiore rispetto ai terremoti più superficiali 
perché le onde sismiche percorrono maggior distanza attraverso il terreno. 

Un altro aspetto che influisce sulla distribuzione dell'intensità del moto sismico è quello 
della direzionalità. Terremoti di piccola magnitudo sono spesso generati da sorgenti che 
possono essere rappresentate da un punto, dato che la rottura della faglia interessa 
soltanto pochi km. Diversamente, per grandi terremoti la rottura può interessare alcune 
decine di km; in questi casi la diffusione delle onde è influenzata dalla dimensione della 
sorgente. 

Le onde sismiche si propagano più intensamente nella direzione in cui avviene la rottura 
producendo una differente distribuzione dell’intensità dello scuotimento. La direttività 
è un fenomeno legato al fatto che la sorgente delle onde è in movimento: le interferenze 
producono onde con ampiezze maggiori nella direzione di propagazione della rottura 
ma l’evento sismico è caratterizzato da una minore durata (terremoti impulsivi). 
L’opposto si verifica in direzione contraria. 

L'energia di deformazione accumulata viene rilasciata sotto forma di onde sismiche che 
si propagano all’interno della terra. Alla sorgente si hanno due principali tipi di onde di 
volume. 

Le onde P (primarie o longitudinali) sono le più veloci e attraversano parallelamente alla 
loro direzione di propagazione causando compressioni e rarefazioni del mezzo. 
Mostrano piccole ampiezze a bassi periodi, hanno un potenziale di danneggiamento 
relativamente basso. 

Le onde S (secondarie o di taglio) viaggiano più lentamente delle onde P. l’oscillazione 
delle particelle di terreno che attraversano avviene trasversalmente rispetto alla loro 
direzione di propagazione. Il loro moto può essere separato nelle componenti 
orizzontale e verticale. Mostrano grandi ampiezze e periodi modesti causando 


danneggiamenti significativi. 
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Figura 4. Differenti tipi di propagazione delle onde (P e S) 


La velocità di propagazione delle onde di volume dipende dalla densità e dalle proprietà 
elastiche della roccia. All’interno di un mezzo isotropo ed elastico di densità p, queste 


velocità risultano: 


Î E (1-v) 

VU, = EICEESTERETA per le onde P 
E 

Us = Pe per le onde S 


Per valori tipici dei terreni v = 0.3+0.5 vale la relazione: 

v, = (1.5 + 8)km/s 

vs = (0.5 + 0.6)v, 

Le espressioni della velocità delle onde di volume possono essere impiegate, unitamente 
al tracciato delle registrazioni dei sismografi, per localizzare iterremoti nel tempo e nello 
spazio. 

Per i terremoti superficiali si trascura l’effetto della curvatura della terra (modello piano 
per la propagazione delle onde). Ipotizzando l'omogeneità dei terreni posti tra il fuoco 
e il sito di registrazione, la distanza epicentrale A, dipende linearmente dal ritardo 


temporale A: delle onde S rispetto alle P. 
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Operando con diverse stazioni di misura è possibile individuare l’epicentro del 
terremoto. ll margine errore può essere compensato incrementando il numero di 
stazioni e andando quindi a individuare una piccola area che contiene l'epicentro. 
L’intersezione delle onde di volume con la superficie terrestre determinano la 
formazione di onde superficiali. Tali onde inducono generalmente grandi spostamenti 
tanto da essere chiamate moto principale. Sono maggiormente individuabili nel caso di 
terremoti superficiali e comunque al crescere della distanza dall’epicentro. Sono onde 
capaci di causare danni severi alle strutture. 

Le onde di taglio man mano che avanzano verso la superficie subiscono un processo di 
verticalizzazione tanto che una volta arrivate in sommità la loro direzione di 
propagazione risulta verticale. Ciò implica che per terremoti lontani (far-field) la 
componente verticale sia trascurabile, le vibrazioni sono principalmente orizzontali; per 
terremoti vicini (near-fault) la componente verticale è rilevante con movimenti verticali 
di terreno in prossimità dell’epicentro. 

Il terreno può essere schematizzato come una colonna deformabile a taglio che 
determina un’amplificazione del moto sismico in superficie rispetto al moto su roccia al 
di sotto del deposito. Può capitare che per effetti amplificazione locale dovuta al 
terreno, terremoti più distanti (far-field) producano effetti maggiori di terremoti vicini 
(near-fault). 

A seconda del tipo di terreno e delle sue caratteristiche si possono presentare diverse 
situazioni: si possono avere effetti di amplificazione locale in presenza di terreno di tipo 
alluvionale, si può verificare il fenomeno della liquefazione del terreno ovvero 
l'accumulo di pressione interstiziale in un terreno di tipo non coesivo (sabbia, ghiaia) che 
ne causa la perdita di resistenza e rigidezza al taglio a seguito di eccitazione sismica con 
conseguenti deformazioni permanenti; possono verificarsi eventi franosi in pendii con 
elevata acclività costituiti da terreni detritici o prevalentemente argillosi. 

Effetti topografici possono riscontrarsi in presenza di creste o piccoli rilievi, in cima ai 
quali si registrano amplificazioni del moto sismico. 

Gli effetti di bacino sono tipici delle valli alluvionali. In questo caso all’interno del quale 


si sono formati depositi alluvionali (soffici) può determinare l’intrappolamento delle 
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onde sismiche di volume e determinare l'insorgenza di onde superficiali potenzialmente 
distruttive a seguito di fenomeni di riflessione/ rifrazione con la superficie e le pareti del 


bacino. 


Ai fini della classificazione dei terremoti, la misura dell’entità di un evento sismico può 
avvenire in diverse maniere: esistono misurazioni qualitative, non strumentali (intensità 
macrosismica) e misurazioni quantitative, strumentali (magnitudo). In entrambi i casi si 
tratta di misurazioni non utilizzabili ai fini ingegneristici per la progettazione. 

Per quanto riguarda l'intensità macrosismica non strumentale, si usano scale discrete 
individuate da numeri romani: a ciascun grado di intensità corrisponde una descrizione 
qualitativa degli effetti del terremoto. La più comune è la scala Mercalli- Cancani- 
Sieberg, costituita da 12 livelli. 

Invece per le misure quantitative che riguardano la magnitudo si ha la Magnitudo Locale 
(o Richter). Essa misura la massima ampiezza A (in micron) delle onde sismiche registrate 
da un sismografo standard (Wood-Anderson particolarmente sensibile alle onde di 
periodo 1s) situato ad una distanza di 100 km dall’epicentro. Da ciò deriva che il 
terremoto di magnitudo 0 si riferisce a un evento registrato a 100 km di distanza con un 
sismometro di tipo Wood-Anderson, con ampiezza di 103 mm. 


A 
My, = log (7) 


Essendo la magnitudo locale in funzione del logaritmo ne deriva che per un salto di scala 
l'ampiezza varia molto, in particolare tra magnitudo 4 e magnitudo 5 l'ampiezza varia di 
10 volte. 

Nella pratica, data l'impossibilità di disporre di un sismografo standard a 100 km 
dall’epicentro, è stata fissata una curva di attenuazione del terremoto campione che 
permette di calcolare per differenza il terremoto locale. 

Magnitudo e Intensità hanno dunque significati molto diversi, ma possono essere 
approssimativamente correlate. 

Gli effetti che una scossa sismica provoca (intensità macrosismica), dipendono non solo 


dalla forza del terremoto (magnitudo) ma anche da altri fattori, come la distanza 
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dall’epicentro, le caratteristiche di resistenza degli edifici, le caratteristiche dei terreni 
su cui essi poggiano, la morfologia del territorio. 

Negli anni ’70 Kanamori introdusse la magnitudo momento (Mw) derivata dal parametro 
sismologico momento sismico che equivale al prodotto tra area di faglia, dislocazione e 
la resistenza delle rocce. Il momento sismico e la magnitudo momento rappresentano 
quindi la migliore stima della reale grandezza del terremoto. 

Le onde sismiche manifestano i loro effetti sotto forma di accelerazioni, velocità e 
spostamenti del suolo; tali effetti si misurano con appositi strumenti. 

Dal punto di vista progettuale lo strumento di misura più utilizzato è l’accelerometro e 
in particolare è necessario riferirsi alla massima accelerazione del suolo registrata 
durante l'evento sismico chiamata anche accelerazione di picco (PGA). In base alle 
equazioni dell’oscillatore semplice smorzato è possibile risalire all’accelerazione alla 
base dello strumento e quindi all’accelerazione del terreno. 

Tutti i principali eventi sismici in Italia a partire dagli anni ’70 sono stati registrati dalla 
Rete Accelerometrica Nazionale (RAN). 

Dal 1998 la Rete Accelerometrica Nazionale è passata al Servizio Sismico Nazionale, che 
si avvale per la gestione di ENEL S.p.A. e che sta provvedendo gradualmente a rinnovarla 
con accelerografi digitali. 

Ad oggi nella rete esistono ancora numerosi accelerografi analogici installati di norma 
nelle cabine elettriche di trasformazione, che garantiscono condizioni abbastanza 
uniformi di registrazione. 

Si definisce accelerogramma il grafico dell’accelerazione del terreno nel dominio del 
tempo, misurata in una determinata direzione. 

Per ogni evento sismico vengono registrate le tre componenti dell’accelerazione: una 
verticale e due orizzontali (N-S, E-W). 

Sia che la quantità registrata sia lo spostamento o l'accelerazione è comunque possibile 
ottenere tutte le informazioni relative all'evento sismico in termini di spostamento, 
velocità e accelerazione. 

Per valutare la risposta, la prestazione, per effetto di un determinato input sismico 


bisogna modellare correttamente quest’ultimo. In seguito si effettua la modellazione 
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della capacità della struttura e la domanda (effetti) indotta dall’azione esercitata su di 
essa. 

Come detto in precedenza la misurazione del moto sismico avviene attraverso 
sismometri e accelerometri che restituiscono un segnale complesso e irregolare. 

Dato un segnale aperiodico s(t), la sua rappresentazione nel dominio della frequenza è 


fornita dalla seguente definizione di trasformata di Fourier: 


S(0)=F [st] = FP s(t)le dt 


Un segnale generico viene descritto da una somma infinita di sinusoidi con frequenze, 
ampiezze e fasi diverse. Lo spettro delle ampiezze indica il contributo di ogni sinusoide 
(contenuto in frequenza del terremoto). 

A partire da S(w), la ricostruzione del segnale s(t) è possibile utilizzando la seguente 


formula di anti trasformata di Fourier: 
s(1)=F*[S(0)]= il S(0)e”do 
2% 


Va sottolineato che allo stato attuale delle conoscenze resta impossibile prevedere la 
PGA attesa in un sito, così come il tipo di segnale (durata, contenuto in frequenza). 


Azione aleatoria caratterizzabile solo in termini probabilistici. 


L’ingegneria sismica non si fonda esclusivamente su aspetti tecnici ma per una completa 
valutazione affronta anche la sociologia e l'economia. L'obiettivo prestazionale punta a 
prevenire non solo il collasso strutturale ma anche le perdite di funzionalità dovute alla 


crisi di impianti tecnologici e di componenti edilizi. 
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RISCHIO SISMICO 


2. RISCHIO SISMICO 


Per rischio sismico si intende l’insieme delle perdite (dirette e indirette) che una 
costruzione, un aggregato o una regione territoriale può subire per effetti di eventi 
sismici caratterizzati da una determinata probabilità di superamento, in un dato arco 
temporale detto periodo di riferimento. 

Le perdite dirette o indirette includono la perdita di vite umane, feriti e senzatetto; i 
danni economici sul patrimonio derivanti dal dissesto e collasso delle strutture e dei 
componenti non strutturali; i danni derivanti dalla disgregazione del tessuto sociale e 
lavorativo; i danni legati alla gestione dell'emergenza che si ripercuote sulla sanità e sugli 
organi di difesa e soccorso. 


Il rischio sismico può quindi essere espresso secondo la seguente relazione: 


Rischio Sismico = Pericolosità x Vulnerabilità x Esposizione 


2.1 PERICOLOSITA’ SISMICA 


Le azioni sismiche di progetto, in base alle quali valutare il rispetto dei diversi stati limite 
considerati, si definiscono a partire dalla pericolosità sismica di base del sito di 
costruzione. Essa costituisce l'elemento di conoscenza primario per la determinazione 
delle azioni sismiche. 

La pericolosità sismica comprende tutti i fenomeni fisici che possono essere causati da 
un terremoto. Si valuta mediante la misura dell'intensità e della corrispondente 
probabilità di superamento in un determinato periodo di riferimento. 

L'intensità dipende dall’energia rilasciata da una sorgente sismica in forma di onde di 
volume e onde di superficie, funzione delle dimensioni della faglia (ossia della superficie 
di frattura e del meccanismo di frattura). Dipende anche dalla distanza sito-sorgente e 
dalle caratteristiche meccaniche e geometriche degli strati superficiali di terreno 


attraversati dalle onde sismiche. 
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A causa delle discontinuità nella crosta terrestre, la propagazione è influenzata 
dall'attenuazione geometrica e dall'attenuazione meccanica dovuta al comportamento 
anelastico tra le rocce. Il risultato della propagazione in profondità è il movimento 
sismico all'interfaccia tra la crosta (substrato roccioso detto “bedrock”) e la superficie 
del suolo. 

Va notato che ci sono diverse misurazioni della distanza, utilizzate in modi diversi a 
seconda delle condizioni a cui si fa riferimento nella definizione dell'input sismico. 

| tipi di distanza sito-sorgente più comunemente usati per l'ingegneria possono 
includere: distanza ipocentrale, distanza epicentrale, distanza di Joyner- Boore e minima 
distanza sito-faglia. 

Le distanze di uso comune sono sicuramente epicentro ed ipocentro. Occorre però 
prestare attenzione da un punto di vista ingegneristico a tali distanze in quanto 
l’ipocentro, andando a caratterizzare un terremoto come una sorgente puntiforme, nel 
caso di sismi medio-alti si incorre in importanti sottostime del moto sismico in 
corrispondenza di siti che ricadono nella regione di near field. Quest'ultimo si traduce 
come “campo vicino”, riguarda il caso di siti ubicati in prossimità della sorgente e per 
una corretta interpretazione del fenomeno occorre riferirsi alle distanze minime di sito- 
faglia e di Joyner-Boore. 

Le condizioni del sito possono comportare un’amplificazione del moto sismico dal 
bedrock alla superficie, in funzione delle caratteristiche meccaniche e della 
conformazione topografica del volume di terreno interessato. Le caratteristiche del 
suolo determinano quindi la pericolosità sismica locale di un sito che, insieme alla 
pericolosità sismica di base, definisce la pericolosità sismica complessiva. Facendo 
un'analisi attenta si nota come le costruzioni presenti in una zona vanno ad influire sul 
moto sismico in superficie ma questo aspetto nelle comuni applicazioni ingegneristiche 
viene trascurata parlando di condizioni di campo libero. 

La propagazione profonda attraverso strati di roccia determina il moto al bedrock; la 


propagazione superficiale attraverso gli strati di terreno determina il moto in superficie. 


14 


RISCHIO SISMICO 


AMPLIFICAZIONE SISMICA 
causata dalla morfologia 


AMPLIFICAZIONE SISMICA 


NESSUNA causata dalla stratigrafia 
AMPLIFICAZIONE 
sprorii fitta 
i 


picco / cresta 


terreni alluvionali recenti 
(fiume, lago, ecc) 


() 
IPOCENTRO TERREMOTO 


Figura 5. influenza delle caratteristiche morfologiche sull'amplificazione del sisma 


Maggiore è la diminuzione di velocità delle onde sismiche, minore è la densità dei terreni 
superficiali e maggiore è l'amplificazione (un caso tipico è quello dei depositi alluvionali 
recenti nelle zone di fondovalle). 

Tra i fenomeni che comportano l'amplificazione sismica c'è quello della "risonanza”. 
Qualsiasi corpo (sia un’opera dell’uomo sia il sottosuolo) ha una sua propria frequenza 
di vibrazione. Quando la frequenza fondamentale (o le frequenze) del sottosuolo e della 
costruzione sono all'incirca uguali, in caso di sollecitazione dovuta al passaggio di onde 
sismiche si genera una fortissima amplificazione del moto sismico detto risonanza. 

Le frequenze fondamentali del sottosuolo si valutano attraverso una particolare 
indagine, la misura di microtremori sismici a stazione singola. La microzonazione sismica 
rappresenta quindi l’unico strumento valido per verificare il modo in cui ciascun sito del 
nostro territorio si comporta in caso di terremoto. 

La carta della pericolosità sismica prodotta dall’INGV è la base di partenza su cui 
effettuare approfondite indagini e valutazioni volte a definire correttamente la 
pericolosità sismica locale e quindi le azioni sismiche da considerare nelle applicazioni 
ingegneristiche. 

La pericolosità sismica di base si riferisce infatti a condizioni ideali di suolo roccioso 
(bedrock sismico con velocità delle onde di taglio superiore a 800 m/s) affiorante e privo 
di irregolarità morfologiche (superficie topografica orizzontale) e fornisce le 


caratteristiche del terremoto di riferimento. Mediante opportuni coefficienti normati è 
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possibile modificare questi valori per adattarli alle caratteristiche della zona oggetto di 
studio. 

Fissato un periodo di riferimento Vr, il periodo di ritorno Tr aumenta al diminuire della 
probabilità di superamento Pvr. 

Il risultato di un’analisi probabilistica della pericolosità sismica di un sito è una curva di 
pericolosità che, per un assegnato valore del periodo di riferimento Vr, descrive la 
probabilità di superamento Pvral variare dell’intensità sismica. Come intensità sismica 
si assume l’accelerazione ag, espressa come aliquota della forza di gravità g e si riferisce 
alle condizioni ideali di suolo rigido, superficie topografica orizzontale e campo libero. 
Le curve di pericolosità mettono in evidenza l’inversa proporzionalità tra accelerazione 
e probabilità di superamento. 

Andando a eseguire questo tipo di analisi su tutto il territorio è stato possibile costruire 
una mappa di pericolosità relativa a nove probabilità di superamento in 50 anni, dal 2% 
all’81%, che possono essere utilizzate per la valutazione delle azioni sismiche sulle 


strutture. 


€ ISTITUTO NAZIONALE DI GEOFISICA E VULCANOLOGIA 
Mappa di pericolosità sismica del territorio nazionale 


(nferimento: Ordinanza POM del 28 aprile 2006 n.3519, AIL.1b) 


espressa in termini di accelerazione massima del suolo 


con probabilità di eccedenza del 10% in 50 anni 
riferita a suoli rigidi (Vs»> 800 m/s; catA, punto 3.2.1 del D.M. 14.09.2005) 
ur" vali Sac 
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0.050 - 0.075 
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Figura 6. Mappa di pericolosità sismica del territorio nazionale 
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Abruzzo 


Figura 7. Mappa di pericolosità sismica della Regione Abruzzo e individuazione del comune di Crecchio 


2.2 VULNERABILITA” SISMICA 


La vulnerabilità sismica è la predisposizione di una costruzione a subire danneggiamenti 
e crolli. Quanto più un edificio è vulnerabile (per tipologia, progettazione inadeguata, 
scadente qualità di materiali, modalità di costruzione e scarsa manutenzione), tanto 
maggiori saranno le conseguenze sulla struttura. In termini tecnici la vulnerabilità 
sismica di una struttura è rappresentata da un indicatore che mette in relazione la 
capacità di resistenza della struttura e la richiesta in termini 
di resistenza e/o spostamento del sisma. 

Le procedure per la valutazione della vulnerabilità sismica degli edifici possono essere 
condotte con diversi gradi di approfondimento e complessità di calcolo: da stime più 
qualitative, basate sul rilievo mediante schede delle principali caratteristiche degli 
elementi costitutivi dell’edificio, a complesse analisi numeriche mediante metodi di 
calcolo lineari e non lineari. 

Le procedure di valutazione della vulnerabilità degli edifici esistenti basate sulla 
compilazione di schede cartacee conducono a considerazioni preliminari ed i risultati 
con esse ottenuti possono essere utilizzati al più per stabilire un ordine di priorità sui 
possibili interventi di adeguamento o miglioramento. 

La vulnerabilità di un sistema fisico dipende dalle singole vulnerabilità dell'ambiente 
costruito, dell'ambiente naturale (suscettibilità alla liquefazione, subsidenza, instabilità 


dei pendii, tsunami) e del territorio (infrastrutture e reti di servizi). Negli ultimi decenni 


17 


RISCHIO SISMICO 


la vulnerabilità dell'ambiente naturale è aumentata in maniera esponenziale a causa 
delle azioni dell’uomo causando, anche per eventi sismici frequenti, effetti catastrofici. 
La riduzione della vulnerabilità deve passare attraverso una progettazione sismica 
avanzata ma deve riguardare anche interventi su opere esistenti e sulla difesa del 
territorio naturale. 

L’indicatore di rischio sismico fornisce un indice di vulnerabilità della struttura in 
relazione ai requisiti previsti dalla Normativa Tecnica vigente, espressi in prima 
approssimazione attraverso un valore di accelerazione al suolo. Non è perciò 
direttamente legato all’intensità sismica, e non ha senso farlo in quanto le forze sismiche 
cui è soggetto un fabbricato dipendono sì dalla magnitudo, ma in misura determinante 
anche da profondità e distanza dall’epicentro. Inoltre ogni sito è caratterizzato da una 
risposta sismica differente in funzione della natura dei terreni su cui viene realizzato, 
differenze di risposta che vengono tenute in considerazione della progettazione 


strutturale dei manufatti. 


2:3 ESPOSIZIONE 


Per esposizione si intende l'insieme degli elementi che possono contribuire alle perdite 
provocabili da un evento sismico. A seconda dello scopo dell'analisi tale esposizione può 
essere composta da un edificio (inclusi utenti e contenuto come nel caso di beni museali) 
e da un insieme di edifici (infrastrutture e abitanti di un’intera regione). 

Il valore esposto di una o più costruzioni misurato mediante il numero di fruitori e il 
valore economico di tali opere, viene moltiplicato per la probabilità di superamento di 
un dato livello prestazionale. Attraverso questo prodotto si definisce una variabile 
decisionale che consente ai gestori delle opere di valutare se il rischio sia ammissibile o 
vada ridotto. 

Appare evidente come all'aumentare della concentrazione di risorse umane ed 
economiche in uno stesso luogo venga aumentata l’esposizione. Basti pensare che il 
terremoto dell'Emilia (2012) ha prodotto perdite stimate in 13,2 miliardi di euro oltre i 


disagi per mancata produzione di beni biomedicali da destinare in tutto il pianeta. 
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Dallo studio dei tre fattori caratterizzanti il rischio sismico (pericolosità, esposizione, 
vulnerabilità) emerge come l’unico di essi sul quale si può intervenire per la diminuzione 


del rischio è proprio la vulnerabilità. 


2.4 CASTELLI ITALIANI E LORO VULNERABILITA’ 


Il tramonto del Medioevo e gli eventi storici e bellici che si sono susseguiti fino alla 
Seconda Guerra Mondiale hanno portato ad un progressivo abbandono dei Castelli. Il 
ruolo sempre più marginale che essi ricoprono, conduce negli anni a seguire ad un 
costante degrado dell’edificio. 
La progressiva crescita dell'attenzione delle istituzioni pubbliche nei confronti degli 
edifici storici, hanno fatto si che strutture di questo tipo, non totalmente degradate 
negli anni, venissero recuperate e rese visitabili. Interventi di restauro e manutenzione 
programmata hanno fatto risorgere tali fortezze che, alla luce degli odierni problemi che 
affliggono le strutture, devono essere tutelate dal punto di vista sismico per poter 
consentire la loro fruizione anche in futuro. 
Uno studio condotta da Eva Coisson, Daniele Ferretti ed Erica Lenticchia, dal titolo 
“Analysis of damage mechanisms suffered by Italian fortified buildings hit by 
earthquakes in the last 40 years”, si propone di analizzare i principali meccanismi di 
danno che accadono in queste strutture, in relazione alla sollecitazione sismica, che 
rappresenta una delle principali problematiche odierne. 
In tale analisi si pongono in relazione i castelli presenti nelle regioni colpite dagli ultimi 
sette principali eventi sismici che hanno scosso l’Italia e si cerca di trovare correlazioni 
in funzione dei materiali e delle PGA al suolo che conducono ad avere in queste strutture 
delle determinate condizioni di danno. | terremoti analizzati in questo progetto e di 
conseguenza le aree di studio sono state: 

- Friuli con il sisma del 06/05/1976 e M1= 6.5; 

- Irpinia con il sisma del 23/11/1980 e M1= 6.9; 

-  Umbria-Marche con il sisma del 26/09/1997 e M;= 5.7; 
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- Emilia 2008 con il sisma del 23/12/2008 e M1= 5.7; 
- Abruzzo con il sisma del 06/04/2009 e M1= 6.3; 

- Emilia 2012 con il sisma del 20/05/2012 e M1= 6; 

- Italia Centrale con il sisma del 24/08/2016 e Mi= 6. 


La risposta strutturale nei confronti dell’azione dinamica cambia in funzione del 
materiale utilizzato per la realizzazione del castello, dal sito di ubicazione dell’opera 
inteso come tipologia di roccia o terreno sul quale giacciono le fondazioni della struttura, 
dalla distanza dall’epicentro e dal metodo di propagazione delle onde sismiche. 

Da tale articolo è possibile notare l'influenza che il valore massimo di accelerazione al 


suolo attesa ha nei fenomeni di danneggiamento dei castelli analizzati nello studio. 


® Stations 
#7 Epicentre 
Castles 
A Intact 
A Damaged 
PGA [q] 
mM 0.02 
mM 0.04 
10.08 
0.12 
0.16 
0.2 
0.24 
_ 0.28 
BE 0.32 
mM 0.36 
mM 0.38 


Figura 8. Mappa delle strutture fortificate daneggiate e non danneggiate, poste in relazione alla PGA, durante il 
terremoto in Abruzzo 2009 


Dalla mappa si evince una forte concentrazione di fortificazioni danneggiate intorno 
all'area epicentrale nel caso del terremoto in Abruzzo del 6 Aprile 2009. In particolare 
emerge che per valori di PGA > 0.12 g, tutte le fortificazioni hanno riportato dei danni 
nella situazione analizzata. Questa constatazione assume estrema importanza in quanto 


riesce a fornire indicativamente un valore di soglia attribuibile a questa tipologia di 
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edifici, pur dovendo constatare che i fenomeni di danneggiamento dipendono 
fortemente anche dallo stato manutentivo in cui riversa la struttura prima dell’evento. 
Ciò è avvalorato dallo studio effettuato dal Prof. Lagomarsino, il quale propone una 


curva di vulnerabilità per i castelli. 
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Figura 9. Relazione tra lo studio effettuato da E.Coisson, D.Ferretti ed E.Lenticchia e la curva di Vulnerabilità 
proposta da Lagomarsino 


Lo studio porta quindi a dei risultati sorprendenti che avvalorano nel loro andamento la 
curva di frequenza proposta da Lagomarsino. 

Successivamente la ricerca “Analysis of damage mechanisms suffered by Italian fortified 
buildings hit by earthquakes in the last 40 years” propone in funzione dei dati raccolti 
durante i suddetti eventi sismici, dei tipici meccanismi di danno che hanno coinvolto le 
strutture nell’area di studio analizzata. Queste analisi assumono particolare importanza 
poiché mentre per altre tipologie di edifici, come Chiese e palazzi, le norme vigenti 
propongono già delle tabelle di valutazione del danno sismico, nel caso delle strutture 
fortificate, non è presente tale metodo di classificazione. Le valutazioni effettuate hanno 


quindi permesso di stilare una tabella di tali meccanismi di danno. 
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Ragogna Castle, Friuli 1976 San Felice Castle, Emilia 2012 


Reggiolo Fortress, Emilia 2012 Pico's Castle, Emilia 2012 


Galeazza Fortress, Emilia 2012 


San Felice Castle, Emilia 2012 


Palata Pepoli Castle, Emilia 


Giovannina Castle, Emilia 2012 Colloredo Castle, Friuli 1976 


Figura 10. Meccanismi di danno emersi dalla ricerca sui danni delle fortezze negli ultimi 40 anni 
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Cavalieri di Malta Castle, Irpinia —San Felice Castle, Emilia 2012 
1980 
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Calitri Castle, Irpinia 1980 Norcia walls, Central Italy 2016 


Figura 11. Meccanismi di danno emersi dalla ricerca sui danni delle fortezze negli ultimi 40 anni 
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Muratura: distaccamento dei mattoni che compongono la parete in muratura 
(1a); delaminazione del rivestimento (1b), specialmente nelle murature con tre 
strati. 

Pareti: fessurazione dovuta al differente comportamento dinamico tra la torre e 
la parete (2a); lesione per taglio nel piano della parete (2b); ribaltamento fuori 
dal piano di tutta la parete o di una porzione di essa (2c). 

Corpo principale della torre: danneggiamento alla base della torre dovuto alla 
formazione di fessure connesse all’azione combinata di sforzo di compressione 
e momento flettente, oppure ad un fenomeno di piano debole (3a); fessurazione 
per taglio del corpo principale della torre (3b), con possibili effetti torsionali nel 
caso in cui l'elemento torre risulta essere collegato asimmetricamente alle 
pareti; lesioni per taglio nella parte sommitale della torre (3c). 

Merli: lesioni flessionali o taglianti nel piano (4a); ribaltamento (4b). 

Elementi sporgenti: danneggiamento della merlatura (5a), acuito dalla 
componente verticale dell’accelerazione ; danneggiamento delle torri sporgenti 
(5b); danneggiamento della torre della sentinella, dei pinnacoli o di altri elementi 
sporgenti (5c). 

Copertura: danneggiamento degli angoli della torre o della parte sommitale delle 
pareti della fortificazione a causa della spinta della copertura (6a); 
danneggiamento per taglio tra la copertura e le pareti (6b), particolarmente 
quando sono stati effettuati degli interventi di ristrutturazione sulla struttura che 
ne hanno modificato le rigidezze. 

Piani: danneggiamento nel caso dei piani orizzontali (7a), per via della mancanza 
di ammorsamento delle travi nelle pareti e della successiva fuoriuscita da esse, 
o a causa di un forte deterioramento delle travi; danneggiamento delle superfici 
voltate (7b) causato solitamente dal movimento degli elementi di supporto. 
Fondazioni: cedimento del terreno di fondazione (8a); ribaltamento delle pareti 


causate dalla spinta dinamica del terreno (8b). 
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Alla luce quindi di questa attenta classificazione proposta dallo studio citato è possibile 
valutare le principali tipologie di vulnerabilità nelle strutture fortificate. 
| meccanismi riscontrati più di frequente interessano le torri (3b), la merlatura (4b) e gli 


orizzontamenti delle strutture (7b). 
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Figura 12. Frequenza dei diversi meccanismi di danno 


I danneggiamenti ricadenti nella tipologia di meccanismo 3b (corpo della torre) e 4b 
(merlatura), analizzati in relazione della PGA ottenuta nel sito di ubicazione nel caso dei 
sette sismi valutati, evidenziano una soglia minima di attivazione del danno, che può 
essere posta pari a circa 0.1 g per l'elemento torre, ed uguale a circa a 0.10-+0.15 g nel 


caso dei merli alla sommità degli edifici. 


Seguendo tale articolo scientifico è possibile focalizzare l’attenzione sui più probabili 


meccanismi che si verificano in questi tipi di strutture massicce. Nel presente lavoro di 


tesi viene affrontato tale tema nel capitolo dei meccanismi locali. 
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CASO STUDIO 


3. CASO STUDIO: IL CASTELLO DUCALE DI CRECCHIO (CH) 


L'edificio monumentale oggetto di studio è il Castello Ducale ubicato a Crecchio, in 
provincia di Chieti. Rappresenta il simbolo del paese e intorno ad esso si sviluppa la 


piazza principale con vari servizi per residenti e turisti. 


Figura 13. Vista aerea del comune di Crecchio (CH) e individuazione del Castello 


La costruzione si presenta attualmente con una pianta quadrata, quattro torri 
angolari di cui una visitabile sino in cima attraverso la caratteristica scala a chiocciola in 
pietra. È la più alta e prominente, quella definita “torre dell'ulivo” anticamente usata 
come torre di avvistamento e suddivisa ancora oggi in tre piani. L'esterno è cinto da un 
giardino, circondato anticamente da un lungo perimetro murario. 

Il castello ospita al suo interno il Museo dell'Abruzzo bizantino e altomedievale, un 
punto di riferimento per l'archeologia locale. 

Fondato nel 1995, il museo si sviluppa su due livelli del castello e raccoglie reperti 
eccezionali che hanno permesso di ricostruire la civiltà dell'Abruzzo Bizantino; due sale 


del primo piano ospitano una mostra permanente sugli “Etruschi in Abruzzo”. 
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Il Castello Ducale è quindi classificato dal punto di vista normativo come ambiente 
suscettibile di affollamento e nello specifico appartiene alla Categoria C3, cioè “ambienti 
privi di ostacoli al Movimento delle persone”. La destinazione d’uso influenza il valore 


dei sovraccarichi da considerare sulla struttura che nel caso studio sarà molto rilevante. 


Figura 14. Caso studio: Castello Ducale De Riseis D’Aragona 
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3.1 DESCRIZIONE DEL COMPLESSO ARCHITETTONICO 


Il complesso architettonico si distingue in 5 organismi principali: 4 torri poste ai 
vertici, di cui la protagonista è sicuramente la Torre dell'Ulivo, e la porzione 
destinata a museo che si affaccia sul cortile interno. 

Si accede al piano terra in un loggiato composto da volte storiche per poi 
attraversare il cortile interno a tutta altezza che offre l'alloggiamento della scala 
che permette l'ingresso al museo dal piano primo. Per accedere al piano secondo 
è presente una scala interna al primo livello. Caratteristica è la scala a chiocciola 
in pietra che permette di arrivare fino alla sommità della Torre dell'Ulivo, punto 
più alto dell’edificio. Di seguito si riporta l’individuazione dei vari corpi 


componenti il complesso. 


TT 


TORRI ACCESSIBILI 
PARZIALMENTE 


MM museo 


LOGGIATO CON VOLTE 
STORICHE IN MURATURA 


Figura 15. Destinazioni d'uso 
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3.2 ELABORATI ARCHITETTONICI 


Figura 16. Piano Terra 


Figura 17. Sezione A-A 
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3.3 ANALISI STORICA DEL CASTELLO DUCALE 


3.3.1 PREMESSA 


La definizione di modelli di riferimento che descrivano il comportamento dell’edificio 
costituisce certamente una delle fasi più complesse dell’intera procedura di analisi. 
Considerando la grande varietà di costruzioni esistenti, non è possibile indicare 
procedure di modellazione. Tali problematiche diventano particolarmente rilevanti per 
le costruzioni in muratura, anche a causa delle numerose incertezze relative agli stati di 
sollecitazione in atto, ai tipi di materiale impiegati e al loro comportamento meccanico, 
al grado di connessione tra gli elementi strutturali e alla loro morfologia interna, oltre 
che agli eventuali interventi di trasformazione, riparazione o consolidamento già attuati 
in passato. 

La conoscenza della storia di un fabbricato è elemento indispensabile, sia per la 
valutazione della sicurezza attuale, sia per la definizione degli interventi e la previsione 
della loro efficacia. 

L'analisi storica deve essere finalizzata a comprendere le vicende costruttive, i dissesti, i 
fenomeni di degrado e, particolarmente frequenti nelle costruzioni in muratura, le 
trasformazioni operate dall'uomo che possono aver prodotto cambiamenti nell’assetto 
statico originario. In tal senso l’indagine storica diventa indagine critica e fonte, per 
eccellenza, di documentazione e conoscenza finalizzate all’interpretazione del 
comportamento strutturale. 

L'analisi inizia con il reperire tutti i documenti disponibili sulle origini del fabbricato quali, 
ad esempio, elaborati e relazioni progettuali della prima realizzazione della costruzione 
e di eventuali successivi interventi, elaborati e rilievi già prodotti, eventuali relazioni di 
collaudo e riguarda: l'epoca di costruzione; le tecniche, le regole costruttive e, se 
esistenti, le norme tecniche dell’epoca di costruzione; la forma originaria e le successive 
modifiche; i traumi subiti e le alterazioni delle condizioni al contorno; le deformazioni, i 
dissesti e i quadri fessurativi, con indicazioni, ove possibile, della loro evoluzione nel 


tempo; gli interventi di consolidamento pregressi. 
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Risulta, in generale, utile anche la conoscenza delle patologie o delle carenze costruttive 
evidenziate da edifici simili per tipologia ed epoca di costruzione. Questa fase deve 
permettere di interpretare la condizione attuale dell’edificio come risultato di una serie 
di vicende e di trasformazioni che si sono sovrapposte nel tempo. 

Il livello di conoscenza è relativamente basso, infatti non sono pervenuti elaborati 
particolarmente dettagliati dal punto di vista strutturale. Ciò è dovuto al fatto che il 
restauro ad opera della Soprintendenza è avvenuto negli anni ’70. 

Solo dal 1974 inizia ad esserci un discorso normativo più definito per quanto riguarda le 
costruzioni in muratura portante legato all'obbligo di deposito presso il Genio Civile di 
elaborati tecnici. Occorre ricordare che solo nel 1987 fu emanato il primo decreto di 
norme tecniche sulla muratura. 

Questo aspetto rende particolarmente complesso anche solo la ricerca degli elaborati di 
edifici monumentali storici, non essendo presente per tutti un adeguato rilievo e 
archiviazione degli elaborati. Da questo prescinde l’utilizzo di un livello di conoscenza 


LC1 come si vedrà in seguito. 


3.3.2 STORIA 


Venduto ai Brancacci nel 1636, il castello appartenne successivamente ai Principi 
d’Ambrosio, ai Marzano ed infine verso la fine del Settecento, ai De Riseis, i quali ebbero 
oltre al titolo di Duchi di Bovino e di Taormina quello di Baroni di Crecchio. 

Il Castello sorge su un naturale avvallamento della collina che termina nel centro storico 
di Crecchio, interrompendone la continuità a difesa dell’insediamento. Apparso nelle 
fonti scritte solo a partire dal XII secolo, si presenta come un edificio a pianta 
rettangolare, con quattro torri poste ai vertici; la muratura è realizzata con blocchi di 
arenaria e pietra compatta, ben squadrata, posti agli angoli e pietrame sbozzato su una 
sola faccia come cortina muraria. 

La torre più antica e più alta è una tipica torre di avvistamento del XII secolo, che ha 
conservato la merlatura fino agli eventi bellici del 1943. Un inespugnabile baluardo 


normanno, simbolo del potere feudale, realizzato su tre livelli ed accessibile solo al 
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primo piano mediante un portellone levatoio che si appoggiava sul camminamento di 
ronda e si andava a richiudere in caso di attacco sul portale in pietra. 

Storicamente i castelli continuavano a seguire i canoni dell’architettura massiccia 
romana, attraverso una tecnica costruttiva basata sull’uso di pietre piccole e di grandi 
volumi di malta. Le costruzioni erano usualmente caratterizzate dall'impiego di materiali 
provenienti dalla demolizione di altre opere e dall'uso di malte aeree poco resistenti. 
Per conferire maggior resistenza e miglior copertura in fase difensiva, nelle fortezze 
erano ridotte al minimo le aperture così come è possibile notare in questa torre antica. 
AI piano terra, destinato a deposito per viveri, si scendeva attraverso una botola, con 
l'ausilio della scala a pioli precedentemente usata per salire sulle mura. L'accesso al 
piano superiore ed alla sommità era possibile solo attraverso una stretta scala a 
chiocciola in pietra che, salendo, gira in senso orario; tale soluzione avvantaggiava i 
soldati posti a difesa, in quanto, chi attaccava era costretto a portare le armi con la mano 
sinistra. 

Le continue scorrerie e le cruenti vicende storiche del Regno di Napoli portarono, tra il 
XIII e il XIV secolo, ad un completo riassetto del castello con l’edificazione di tre nuove 
torri poste agli angoli del recinto fortificato e di due grossi corpi di fabbrica ad uso 
residenziale collocati a nord e ad est. Furono realizzati con imponenti muri atti a 
reggere la spinta delle volte romaniche, costruite in pietra della Majella a grossa 
porosità, caratterizzate da peso specifico ridotto. 

Una stima del feudo redatta nel 1633 da ‘’Scipione Paterno Tabulario napolitano” 
restituisce una puntuale descrizione del castello, testimoniando che dal XIV al XVII 
secolo non vi furono sostanziali modifiche. Illustra l'aspetto e le funzioni degli ambienti 
che lo componevano attraverso la seguente testimonianza: 

‘Entrando dall'ingresso principale, ubicato sotto la torre per ovvie ragioni strategiche, 
incontriamo due corpi di fabbrica a due piani di altezza che si intersecano ad ‘’L’’, coperti 
in legno a terrazzo, erano usati come spalto e camminamento di ronda; la copertura 
piana, inoltre, consentiva di raccogliere l’acqua piovana e convogliarla nella cisterna 
ancora oggi visibile nel cortile interno; di fronte, al piano terra, vi è una stalla con una 


seconda stanza attigua: a sinistra una cantina con magazzino e un forno. Gli ambienti 
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sono coperti a volta e divisi in due livelli da un impalcato di legno di cui restano le 
testimonianze dei fori d’incastro delle grosse travi squadrate e delle porticine romaniche 
rialzate che consentivano l’accesso alle feritoie delle torri. AI secondo piano troviamo 
un loggiato dal quale è possibile attingere l’acqua direttamente dalla cisterna 
sottostante e accedere sulla sinistra ad una grossa stanza con ai lati altre due più piccole, 
mentre di fronte entrando, attraverso ingresso separato, troviamo una saletta, alcune 
camere e cucina.” 


Pervenuto ai Duchi de Riseis, il castello fu trasformato da struttura difensiva a residenza. 


CRECCHIO (Chieti) visto dall'alto 


Figura 20. Vista di Crecchio inizio ‘900 prima dei bombardamenti del 43/44 


Nel 1789 venne ampliato il porticato al piano terra costruendo l’ala occidentale e fu 
coperto a tetto il camminamento merlato ubicato al secondo piano, in modo da 
ricavarne le stanze per la servitù e le dispense. In segno di riconciliazione con la 
popolazione locale fu piantato un ulivo sulla sommità della torre, come simbolo di pace 
verso la cittadinanza e da allora fu chiamata ‘’torre dell'ulivo”. 

Nel 1881 una forte scossa di terremoto con epicentro Orsogna (comune nei pressi di 
Crecchio) iniziò a sollecitare la struttura del castello che, nel 1895 con le gravi scosse nei 
pressi di Ortona (CH) non riuscì a resistere alle ulteriori sollecitazioni: si registra il crollo 


di una porzione della torre sud del castello. 
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Il cortile del castello ed il parco che lo adornava fino al 1943, erano arredati con reperti 
archeologici tardo-romani provenienti dalla località Vassarella e busti in marmo 


pregiato. Negli ultimi giorni del 1943 il castello veniva bombardato. 


Figura 21. il castello in una cartolina di Basilio Cascella 


Negli anni Settanta è stato restaurato ad opera della Soprintendenza per B.A.A.A.S. 
dell’Abruzzo Bizantino ed Altomedievale. 

Da testimonianze pittoriche e foto è possibile notare come il loggiato sud mancasse 
storicamente e costituisce un'aggiunta successiva. 


Nel 1995 è stato inaugurato il Museo dell’Abruzzo Bizantino e Altomedievale. 


Una volta analizzata l'evoluzione storica del castello si è proceduto alla modellazione 


della struttura. 
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4. COSTRUZIONI IN MURATURA 


La normativa vigente definisce costruzioni in muratura quelle a struttura portante 
verticale, realizzata con sistemi di muratura in grado di sopportare azioni verticali e 
orizzontali, collegati tra loro da impalcati, orizzontali ai piani ed eventualmente inclinate 
in copertura, e da opere di fondazione. 
Questi edifici svolgono in maniera ideale la loro funzione se sollecitate da carichi 
verticali, azioni che hanno su di essa un effetto stabilizzante a differenza delle azioni 
orizzontali come le spinte statiche delle coperture, degli archi o delle volte che, se non 
opportunamente contrastate, possono comportare instabilità nella struttura muraria. 
L'edificio storico in muratura è di fatto concepito e realizzato come un assemblaggio 
tridimensionale di muri e orizzontamenti, normalmente costituiti da solai lignei e/o volte 
in laterizio, collegati per conferire un’opportuna stabilità e robustezza all'insieme. 
| maggiori vantaggi delle costruzioni in muratura, rispetto a quelle realizzate con altri 
materiali, si possono così riassumere: 

- Pregio estetico 

- Elevata durabilità 

- Semplicità di costruzione 

- Basso costo dei materiali 

- Ottimo isolamento termico e acustico 

- Oneri di manutenzione molto contenuti 

- Eccellente resistenza al fuoco e agli agenti chimici 
I principali limiti delle costruzioni lapidee sono invece: 

- Resistenzaa trazione quasi nulla 

- Resistenza a compressione contenuta 

-  Duttilità limitata 
Le costruzioni in muratura comprendono strutture che vanno dalle torri ai ponti, dalle 
chiese alle fortezze antiche per arrivare agli edifici propriamente detti: questi ultimi 
costituiscono la tipologia di gran lunga più diffusa essendo utilizzati ai fini di residenze, 


istruzione, spettacolo, commercio, industria, uffici, ospedali, caserme. 
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4.1 MACROELEMENTI E MECCANISMI DI DANNO 


Le moderne costruzioni (in acciaio o in c.a.) sono concepite come strutture intelaiate 
costituite da elementi verticali (pilastri) e orizzontali (travi) perfettamente connessi tra 
loro. Ciò non accade nelle costruzioni storiche in muratura che invece mancano di tale 
continuità strutturale. Sono il risultato di continue trasformazioni susseguitesi nel corso 
del tempo da cui scaturisce nella maggior parte dei casi una irregolarità strutturale e una 
notevole incertezza delle stratigrafie. Negli edifici storici la mancanza di connessioni tra 
le parti consente il verificarsi di collassi parziali in cui è la parte più debole del manufatto 
a cedere all’azione sismica, senza coinvolgere le parti limitrofe. 

In caso di sisma tali strutture infatti non manifestano un chiaro comportamento globale. 
Più realistica sembra invece essere un'analisi per “macroelementi” ossia porzioni di 
muratura che per forma e dimensioni reagiscono autonomamente al sisma. Un'ipotesi 
alla base della teoria della discretizzazione dell’edificio in macroelementi è quella di 
poter considerare queste parti come monolitiche e, quindi, che la muratura che li 


compone sia di “buona qualità”. 


Figura 22. Risposta della muratura ad azioni orizzontali per a) buona qualità, b) media qualità, c) scarsa qualità 


Il comportamento dei macroelementi durante l’azione sismica definisce i cosiddetti 
“cinematismi di collasso attivabili” dei quali è possibile verificare la sicurezza rispetto 
all’azione sismica attesa e progettare e dimensionare opportuni interventi per evitarne 
l'attivazione. 

Le attuali normative (NTC 18) prevedono che la sicurezza sismica sia valutata con 


un’analisi globale e locale. Nell’analisi sismica globale ci sono notevoli difficoltà nella 
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modellazione della muratura. Innanzitutto una parete muraria è costituita dall'unione 
di blocchi composti da elementi naturali (pietra) o artificiali (laterizi) e malta. Di 
conseguenza è un materiale composito a differenza di come viene erroneamente 
pensato, cioè omogeneo. Inoltre è caratterizzata da scarsa resistenza a trazione, 
specialmente per la presenza dei giunti; infatti la superficie di interfaccia tra malta e 
blocchi riesce a sostenere tensioni di trazione e tensioni tangenziali modeste. 

II comportamento globale della parete muraria è influenzato dal comportamento dei 
suoi materiali costituenti, dalla geometria e dalla diversa rigidezza della malta a seconda 
della direzione considerata. Essa è più rigida nei giunti orizzontali rispetto che ai giunti 
verticali ( dove è molto meno rigida). 

Un particolare che fa la differenza nel comportamento degli edifici in muratura è 
l’ammorsamento: le connessioni tra le pareti verticali influenza fortemente la risposta 
sismica; ancora più indispensabili sono i collegamenti tra le stesse pareti con gli 
orizzontamenti di piano e di copertura. Il collegamento tra pareti e orizzontamenti è 
realizzabile anche attraverso cordoli continui, all'altezza dei solai di piano e di copertura. 
In caso di solaio deformabile e assenza di cordolo la struttura risulta maggiormente 
vulnerabile alle azioni orizzontali del sisma. 

Il comportamento che si punta a raggiungere è quello ideale definito “scatolare” che 
differenzia una costruzione in muratura da una a telaio: questo comportamento si ha 
perché i vari muri devono collaborare attivamente tra di loro e prevenire i possibili 
meccanismi di crisi fuori piano degli elementi murari. Un muro al quale viene applicata 
una forza fuori dal piano resisterà molto meno di un muro a cui è applicata una forza nel 
suo piano. In questo caso il muro parallelo all’azione della forza funge da elemento di 


controventamento, ovvero subisce l’azione delle forze orizzontali in quel senso. 
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Figura 23. Comportamento scatolare della muratura 


Una muratura può considerarsi a “regola d’arte” se presenta le seguenti 


caratteristiche: 
- nel caso di murature a blocchi squadrati a più paramenti sono indispensabili i 
diatoni (elementi trasversali al piano della parete e passanti totalmente o 
parzialmente rispetto al suo spessore), al fine di garantire la monoliticità 


trasversale della parete; 


Ortostati _! = 
= 


Diatoni 


Figura 24. influenza dei diatoni nella sezione della parete per azioni fuori piano 


- La presenza di filari orizzontali per garantire un appoggio regolare tra gli elementi 
e una buona distribuzione dei carichi verticali, inoltre favorisce la formazione di 


cerniere cilindriche orizzontali che permettono il riconoscimento del corpo 


rigido; 
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Figura 25. Formazione della cerniera cilindrica 


- Presenza di giunti verticali sfalsati per garantire l’effetto “catena” di una parete 


sotto l’effetto di azioni orizzontali nel piano della parete. 


Figura 26. Sfalsamento dei giunti verticali e ripartizione dei carichi 


- Qualità della malta; 
- Caratteristiche meccaniche dei blocchi, sia in condizioni statiche che sotto 


l’effetto del sisma. 
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FINITE ELEMENT METHOD 


5. ANALISI FEM (FINITE ELEMENT METHOD) 


Esistono vari approcci di analisi, strettamente connessi ai modelli adottati, che si sono 
susseguiti nella storia. 

Con la nascita della Teoria dell’Elasticità, le strutture sono state rappresentante come 
modelli continui la cui analisi consiste nel ricercare lo stato tensionale e quello di 
deformazione, note le caratteristiche geometriche, quelle meccaniche e i carichi 
applicati. Le equazioni che permettono la risoluzione del problema sono differenziali, 
lineari, del quarto ordine. La soluzione consente di conoscere le incognite in tutti i punti 
del modello attraverso sviluppi in serie di Fourier. 

Per le equazioni differenziali di difficile o impossibile risoluzione è possibile discretizzare 
l’algoritmo di calcolo in modo da ottenere un numero finito di soluzioni dell'equazione 
completa. Tale metodo è noto come Metodo delle differenze finite. 

Un metodo di risoluzione diverso, applicabile in caso di equazioni difficilmente risolubili 
è il metodo numerico (detto anche metodo iterativo). Il principio è simile al metodo delle 
differenze finite in quanto si va a cercare la soluzione in un numero finito di punti la cui 
posizione può essere qualunque. La differenza consiste nel tipo di procedura che in 
quest’ultimo caso è di tipo iterativo: si inseriscono valori di tentativo di possibili soluzioni 
e si verifica se queste soddisfano le equazioni. E° evidente come in tutti questi casi la 
mole di calcolo è elevata e il rischio di commettere errori aumenta di molto. 

Un differente approccio per la risoluzione dei modelli di calcolo fu proposto da studiosi 
come Grashof, Bach e Marcus, che per semplificare il problema e rendere risolubile le 
equazioni che governano l'equilibrio, pensarono di modellare le piastre come sistema di 
travi, trasformando di fatto il problema da bidimensionale a monodimensionale. Questo 
ragionamento fu uno dei primi esempi di metodo di discretizzazione caratterizzati 
dall'adozione di modelli non più continui ma discontinui. 

Un metodo del tutto diverso dai precedenti, rientrante tra le discretizzazioni, è il metodo 
agli elementi finiti. Questa tipologia di risoluzione di analisi strutturali si è 

affermato grazie allo sviluppo dei computer anche se, nonostante la potenza sempre 


maggiore dei processori, richiedono un elevato onere computazionale. 
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I singoli pannelli murari, cosi come le fasce di piano, vengono modellati con elementi 
lastra, con opportuna discretizzazione (mesh) di ogni singolo elemento. 

Il metodo degli elementi finiti consiste quindi nello schematizzare la struttura come una 
sorta di mosaico, ovvero come un insieme di elementi continui (dotati di dimensioni 
finite) opportunamente collegati in corrispondenza degli spigoli (nodi), i cui spostamenti 
vengono assunti come incognite. Si tratta quindi di discretizzare il continuo. 

Questa modellazione deve essere svolta tenendo presente che il grado di dettaglio delle 
mesh influisce notevolmente sulla precisione e sull’accuratezza del risultato. Un modello 
che utilizza dimensioni delle mesh minori sarà sicuramente più preciso di un altro che 
utilizza delle dimensioni maggiori; per contro, però, diminuiscono le dimensioni, più 
oneroso in termini di tempo diventa il calcolo. Risulta pertanto necessario trovare un 
compromesso tra precisione e tempi di calcolo. 

Per ovviare a questi inconvenienti si può pensare di avvalersi del modello a “telaio 
equivalente”. In tal caso l’edificio in muratura viene schematizzato come un insieme di 
elementi monodimensionali (travi) verticali e orizzontali, tra loro collegati ai nodi 
solitamente assunti come rigidi. 

Tale modellazione risulta però non attendibile per edifici monumentali storici irregolari 
in quanto restituisce risultati attendibili solo nel caso di perfetta regolarità delle 
strutture. Incide notevolmente il poter riconoscere nei maschi murari una continuità 
dalla copertura alle fondazioni. 

Per i motivi evidenziati si ricorre quindi alla modellazione FEM per il caso studio e più in 
generale per ottenere dati realistici quando si analizzano gli edifici monumentali storici 


in muratura. 
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5.1 SOFTWARE E MODELLAZIONE 


Il software utilizzato per questo lavoro è Midas FEA NX°. 


NX 


Midas FEA NX 


Figura 27. Software utilizzato per l'analisi strutturale 


Per una buona modellazione che non vada a creare eccessivi problemi in fase di 
creazione di mesh e successiva analisi occorre lavorare sulle planimetrie andando a fare 
alcune piccole approssimazioni sui muri: questi sono considerati al netto di particolari 
architettonici e sporgenze minime. 

Eseguita questa fase preliminare si possono importare le planimetrie in FEA NX 
andandole ad inserire in corrispondenza di ciascun livello di piano. 


Per creare i solidi si può procedere disegnando superfici ed estrudendo. 


A. 


Figura 28. Modello solido modellato in FEA NX 
A questo punto c'è una fase molto delicata nel software: la relazione tra gli elementi 
finiti. È importante infatti che tali elementi presentino nodi in comune in corrispondenza 
delle superfici congruenti appartenenti a solidi in contatto tra loro. In questo modo 
evitiamo di avere un comportamento indipendente tra gli elementi. Per una corretta 


operazione il software mette a disposizione il comando “Boolean Cut” e la successiva 
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verifica “Check Duplicates” che evidenzia la corretta esecuzione del contatto tra 


superfici congruenti. 


gin 


Figura 29. Check Duplicates 


Anche le volte sono state modellate per avere in fase di analisi un comportamento più 
fedele a quello reale. In particolare si è scelto di modellare solo la loro struttura andando 
a inserire successivamente il riempimento sottoforma di carico. Il comportamento delle 
volte, secondo la Circolare No. 7/2019, capitolo 8.7.1.3.1.2, “proprio a causa delle 
incertezze sulla loro capacità di trasferire le sollecitazioni sismiche alle pareti, non 
possono essere considerate capaci di svolgere la funzione di diaframma di piano, salvo 
venga dimostrata e quantificata la loro capacità in tal senso”. 

Analogo discorso per i solai che vengono considerati esclusivamente come carichi. 

La normativa infatti definisce quando assumere gli orizzontamenti piani come 
infinitamente rigidi nel loro piano medio a condizione che siano realizzati in calcestruzzo 
armato, oppure in latero-cemento con soletta in c.a. di almeno 40 mm di spessore, o in 
struttura mista con soletta in calcestruzzo armato di almeno 50 mm di spessore 
collegata agli elementi strutturali in acciaio o in legno da connettori a taglio 
opportunamente dimensionati. 

Gli orizzontamenti devono essere dotati di opportuna rigidezza e resistenza nel piano ed 
essere collegati in maniera efficace alle membrature verticali che li sostengono, affinchè 
possano assolvere la funzione di diaframma rigido ai fini della ripartizione delle forze 


orizzontali tra le membrature verticali stesse. In definitiva, tali orizzontamenti possono 
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essere considerati infinitamente rigidi nel loro piano se, modellandone la deformabilità 
nel piano, le variazioni degli spostamenti di tutti i punti appartenenti al piano in esame 
non differiscono tra loro per più del 10%. Tale condizione può ritenersi generalmente 
soddisfatta nei casi previsti dalle NTC, salvo porre particolare attenzione quando gli 
orizzontamenti siano sostenuti da elementi strutturali verticali (per es. pareti) di 
notevole rigidezza e resistenza. È questo il caso dell’orizzontamento in laterocemento 
posto all'ultimo livello del castello. Nonostante la tipologia costruttiva sia adeguata a 
garantire rigidezza nel piano, lo stesso non può dirsi per il caso studio data l'interazione 
con le massicce mura perimetrali. Inoltre la Circolare No.7/2019 al capitolo 8.7.1 
specifica che “nei casi di edifici articolati (in particolare con porzioni realizzate in epoche 
successive) e in tutti i casi nei quali mancano adeguate connessioni tra solai e pareti, la 
distribuzione delle azioni sismiche è soggetto ad incertezze”. La Circolare si esprime 
anche in merito alle conseguenti analisi strutturali dicendo che “nell’analisi non lineare, 
il controllo della compatibilità tra sollecitazioni e resistenze a livello di singolo elemento 
è eseguito nel corso dell'analisi stessa e la verifica è effettuata a livello globale attraverso 


un confronto tra la domanda di spostamento e la corrispondente capacità”. 


Figura 30. Esempio di deformabilità dell'orizzontamento sotto l'azione sismica 


La fase operativa successiva consiste nel trasformare i solidi ottenuti in mesh, andando 


di fatto a definire gli elementi finiti veri e propri. 
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Figura 31. Modello sezionato in corrispondenza del piano terra 


Figura 32. Modello sezionato in corrispondenza del piano primo 


Figura 33. Modello completo 
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La struttura risulta vincolata a terra con un vincolo ideale di tipo “incastro” che 


impedisce traslazioni e rotazioni. 


Figura 34. Boundary conditions: incastro alla base per tutti i punti a contatto con il terreno 
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6. LEGAME COSTITUTIVO 


In generale ogni materiale presenta differenti deformazioni sotto carico e queste 
aumentano fino a quando le tensioni non hanno equilibrato le azioni esterne. Risulta 
particolarmente importante conoscere il legame costitutivo (che si può conseguire 
attraverso prove di laboratorio, condotte quasi sempre in regime di sforzo monoassiale). 
Considerando il legame tra tensioni normali o e deformazioni estensionali €, l'equilibrio 
naturale descritto dal diagramma o-e£ si definisce: di prima specie (se le deformazioni 
crescono meno che proporzionalmente rispetto alle tensioni), di seconda specie (se le 
deformazioni crescono più che proporzionalmente rispetto alle tensioni. 

A seconda che, al cessare della sollecitazione si annullano o meno anche le deformazioni, 
il materiale si definisce, rispettivamente, a comportamento elastico o plastico. 

| legami costitutivi o-e dei materiali strutturali possono essere schematizzati in tre fasi 
distinte: fase a comportamento elastico lineare, fase a comportamento elastico non 
lineare e fase a comportamento plastico. | tre comportamenti individuano la curva 
costitutiva o legame costitutivo del materiale che si definisce di prima specie se presenta 
convessità verso l’asse delle ascisse £ e di seconda specie in caso di concavità verso l’asse 
delle ordinate o. 

II comportamento di seconda specie è tipico dei materiali come la muratura e il 
calcestruzzo. In questo tipo di curva il punto di massimo definisce la più elevata tensione 
sopportabile op e la deformazione corrispondente £p . Oltre tale punto la curva prosegue 
in genere con legge decrescente (ramo softening) sino alla deformazione ultima &u cui 
corrisponde la tensione residua ou. 

Appare evidente come in un materiale così complesso la scelta del metodo di analisi e 
del legame costitutivo adeguato possa fare la differenza tra una valutazione strutturale 


ottimale e una meno precisa. 
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Figura 35. Diagramma sforzo- deformazione tipico della muratura compressa (seconda specie) 


In questo lavoro il comportamento al danneggiamento non lineare della muratura è 
considerato all’interno di una teoria della meccanica del continuo, basata su approccio 
di cricche spalmate dove le fessure non sono descritte singolarmente ma vengono 
spalmate all’interno del corpo. 

AI fine di semplificare il processo di costruzione, il modello solido è stato creato a partire 
dalle piante del castello ai vari livelli. Il modello numerico è costituito da: 

- Elementi finiti: 188996 

- Numero di nodi: 46935 

- Numero gradi di libertà: 156441 

- Numero di equazioni: 152907 

Sulla base dei dati sperimentali è possibile schematizzare la legge costitutiva del 
materiale mediante una curva o una poligonale che ne colga il comportamento 
essenziale ai fini strutturali. 

Nel caso studio attraverso il software Midas FEA NX è stata formulata l'ipotesi di 
materiale isotropo ed è stato scelto il modello costitutivo “Concrete Smeared Crack”. 
Questo modello costitutivo elasto-fragile è caratterizzato da una curva con tratto 
discendente softening, ideale per rappresentare materiali fragili come la muratura. 

La resistenza di un materiale viene definita attraverso i valori caratteristici delle tensioni 
di trazione, compressione e taglio e indichiamo con fct la resistenza a trazione, fc la 


resistenza a compressione, Gf l'energia di frattura a trazione, Gc l’energia di frattura a 
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compressione. H è un parametro che dipende dalle dimensioni delle mesh e viene 
specificato per ciascuna delle seguenti curve. 

II comportamento a compressione è stato modellato da una legge costitutiva 
comprendente una regola di indurimento parabolico e un ramo di rammollimento 


parabolico (di tipo strain-softening) dopo il picco di resistenza. 


Figura 36. Softening parabolico a compressione 


Il comportamento a trazione proposta da Hordijk si distingue per il ramo di indurimento 


lineare seguito da un ramo di rammollimento non lineare. 


Figura 37. Softening esponenziale a trazione 


Il fattore di taglio fornisce la rigidità al taglio dopo la fessurazione: può essere un valore 
basso compreso tra 0 e 1 (dipendente dall’apertura della fessura) che nel caso in esame 


è stato assunto pari a 0,05 di tipo “constant”. 
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T Elastic Modulus 


BG 


Figura 38. curva di taglio di tipo "constant" 


6.1 LIVELLI DI CONOSCENZA 


Per modellare adeguatamente un materiale è necessario procedere definendo la 
relazione tra tensioni e deformazioni (legame costitutivo). Nella definizione di tali 
parametri, gli edifici esistenti avranno un grado di incertezza maggiore rispetto alle 
nuove costruzioni. La normativa introduce il concetto di “Livello di Conoscenza” con 
l’obiettivo di correggere opportunamente le caratteristiche dei materiali in funzione dei 
dati e della disponibilità di informazioni a disposizione. In particolare le NTC riportano 
una guida alla stima dei “Fattori di Confidenza” (FC), definiti con riferimento ai tre Livelli 
di Conoscenza seguenti: 
-  LC1: si intende raggiunto quando siano stati effettuati, come minimo, l’analisi 
storico-critica commisurata al livello considerato, il rilievo geometrico completo 
e indagini limitate sui dettagli costruttivi; il corrispondente fattore di confidenza 
è FC=1,35; 
-  LC2: conoscenza adeguata, si intende raggiunto quando siano stati effettuati il 
rilievo geometrico completo, verifiche in situ estese sui dettagli costruttivi, prove 
estese sulle caratteristiche dei materiali: il corrispondente fattore di confidenza 


è FC=1,2; 
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-  LC3: si intende raggiunto quando siano stati effettuati l’analisi storico-critica 
commisurata al livello considerato, il rilievo geometrico, completo e accurato in 
ogni sua parte, indagini esaustive sui dettagli costruttivi, prove esaustive sulle 
caratteristiche meccaniche dei materiali; il corrispondente fattore di confidenza 


è FC=1. 


Per le costruzioni in muratura i valori medi dei parametri meccanici da utilizzare per le 
verifiche possono essere definiti, con riferimento alla tipologia muraria in 
considerazione per i diversi livelli di conoscenza, come segue: 
-  LC1: Resistenze assunte con i valori minimi degli intervalli riportati in Tab. C8.5.1. 
Moduli elastici come valori medi degli intervalli riportati nella tabella suddetta. 
-  LC2: Resistenze assunte con i valori medi degli intervalli riportati in Tab. C8.5.1. 
Moduli elastici come valori medi degli intervalli riportati nella tabella suddetta. 
-  LC3: i valori delle resistenze e dei moduli elastici riportati in Tab. C8.5.l 
individuano una distribuzione a priori che può essere aggiornata sulla base dei 


risultati delle misure eseguite in sito. 


La tabella C8.5.1 contiene i seguenti valori: 
- fi resistenza media a compressione; 
- To: resistenza media a taglio in assenza di tensioni normali; 
- fvo: resistenza media a taglio in assenza di tensioni normali; 
- E: valore medio del modulo di elasticità normale; 
- G: valore medio del modulo di elasticità tangenziale; 


-  W: peso specifico medio 
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Tipologia di muratura (N/mm?) (N/mm?) (N/mm?) (N/mm?) (N/mm?) | (kN/m3) 


a 
Pa 
m 
ig 


Muratura in pietrame disordinata (ciottoli, pietre erratiche e 
irregolari) 


Muratura a conci sbozzati, con paramenti di spessore 20 0,035-0,051 1020-1440 340-480 20 
disomogeneo (*) 


1,0-2,0 0,018-0,032 690-1050 230-350 19 


Muratura in pietre a spacco con buona tessitura 2,6-3,8 0,056-0,074 1500-1980 500-660 21 
Muratura irregolare di pietra tenera (tufo, calcarenite, ecc.,) 1,4-2,2 0,028-0,042 900-1260 300-420 

13+16(**) 
“= a conci regolari di pietra tenera (tufo, calcarenite, 2,032 0,04-0,08 0,10-0,19 1200-1620 400-5 
eCC., 


Muratura a blocchi lapidei squadrati 5,8-8,2 0,09-0,12 | 0,18-0,28 22 
Muratura in mattoni pieni e malta di calce (***) 2,6-4,3 0,05-0,13 0,13-0,27 1200-1800 18 


S 
BEEBRBE 


Muratura in mattoni semipieni con malta cementizia 
5 5,0-8,0 0,08-0,17 0,20-0,36 3500-5600 875-1400 15 
(es,: doppio UNI foratura <40%) 


(*) Nella muratura a conci sbozzati i valori di resistenza tabellati si possono incrementare se si riscontra la sistematica presenza di zeppe profonde in pietra che 
migliorano i contatti e aumentano l’ammorsamento tra gli elementi lapidei; in assenza di valutazioni più precise, si utilizzi un coefficiente pari a 1,2. 


(**) Data la varietà litologica della pietra tenera, il peso specifico è molto variabile ma può essere facilmente stimato con prove dirette. Nel caso di muratura a conci 
regolari di pietra tenera, in presenza di una caratterizzazione diretta della resistenza a compressione degli elementi costituenti, la resistenza a compressione fpuò 
essere valutata attraverso le indicazioni del $ 11.10 delle NTC. 


(***) Nella muratura a mattoni pieni è opportuno ridurre i valori tabellati nel caso di giunti con spessore superiore a 13 mm; in assenza di valutazioni più precise, si 
utilizzi un coefficiente riduttivo pari a 0,7 per le resistenze e 0,8 per i moduli elastici. 


Tabella 1. NTC Tabella C8.5.1 


Data la carenza di documentazione e l’assenza di prove meccaniche, per il caso studio è 


stato utilizzato un LC1 con FC=1,35. 


6.2 QUADRO FESSURATIVO 


Nella fase conoscitiva del manufatto occorre prestare attenzione a fratture e lesioni 
presenti sulla struttura in esame in modo da capire quali siano eventuali dissesti generati 
dall'effetto di stati tensionali che riducono la resistenza. Questi segnali vengono 
classificati all’interno del quadro fessurativo e catalogati in relazione alla loro larghezza 
e profondità. 

La struttura in esame non presenta lesioni e si presenta in buono stato conservativo 


anche grazie ai recenti interventi manutentivi realizzati. 
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6.3 PROPRIETA’ MECCANICHE DEI MATERIALI 


La tabella seguente riporta in dettaglio i parametri impiegati per il castello e le volte in 
pietra tenera, più precisamente Arenaria locale. Esclusivamente per le parti interessate 


dal restauro sono state considerate le proprietà dei mattoni pieni e malta di calce. 


MIN fix | MAXfix | MINE | MAXE W Fi G. G; 


Muratura a conci di 
pietra tenera (tufo, 


MURATURA calcarenite, ecc. 
CASTELLO E [Parametri Finali LC1 
VOLTE |Parametri Finali LC2 
Parametri Finali LC3 


Mattoni pieni e malta di 
calce 


Parametri Finali LC1 


Tabella 3. Parametri utilizzati per il modello (archi restaurati in mattoni pieni e malta di calce) 


Non sono state apportate ulteriori correzioni in quanto nel caso in esame non sono 


presenti caratteristiche particolarmente scadenti o migliorative della malta impiegata. 
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7. AZIONI SULLA STRUTTURA 


I principali carichi gravanti sulla struttura sono: 

- peso proprio degli elementi strutturali; 

- permanenti strutturali e non strutturali oltre il peso proprio; 

- carichi variabili; 

- azione sismica. 

La struttura deve essere analizzata per una specifica combinazione delle azioni essendo, 
con il metodo agli stati limite, rimossa l'ipotesi di comportamento elastico-lineare. Le 
prestazioni complessive si valutano sotto un insieme di azioni agenti 
contemporaneamente. Per le verifiche le NTC18 stabiliscono le seguenti combinazioni: 


- combinazione fondamentale (SLU) 
Jan 
Fa = Va1G1+Ya2G2+ yvpP+t wo1Qx1+ ) YQj VojQj 
J=2 
- combinazione caratteristica o rara (SLE irreversibili) 
jan 
Fa = G1+G2+P+ Qui +) Woj9) 
j=2 


- combinazione frequente (SLE reversibile) 
jan 
Fa = G1+G2+Pt+ W1Qx1 + ) (2/0) 
j=2 


- combinazione quasi permanente (SLE a lungo termine) 


jan 
Fa = G1+G2+P +) (42/0) 
j=1 
- combinazione sismica (SLU e SLE connessi all’azione sismica E) 
jan 


j=2 
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- combinazione eccezionale (SLU connessi ad azioni eccezionali) 
j=n 


jFl 


I valori dei coefficienti da impiegare per la combinazione sismica sono riportati nella 


seguente tabella: 


Categoria/Azione variabile Sil Ya 
Categoria A - Ambienti ad uso residenziale 0,3 
Categoria B - Uffia 0,3 
Categoria C- Ambienti suscettibili di affollamento 0,6 
Categoria D- Ambienti ad uso commerciale 0,6 


Categoria E — Aree per immagazzinamento, uso commerciale e uso industriale 
Biblioteche, archivi, magazzini e ambienti ad uso industriale 

Categoria F - Rimesse , parcheggi ed aree per il traffico di veicoli (per autoveicoli 
di peso s 30kN) 


0,7 0,7 0,6 
Categoria G — Rimesse, parcheggi ed aree per il traffico di veicoli (per autoveicoli 07 03 
di peso > 30kN) 


Categoria H - Coperture accessibili per sola manutenzione | 00 | 00 | 0,0 
Categoria I — Coperture praticabili da valutarsi caso per 
Categoria K — Coperture per usi speciali (impianti, eliporti, ...) caso 

Vento 0,0 
Neve (a quota s 1000ms.l.m.) | 05) 0,2 0,0 
Neve (a quota > 1000m s.l.m.) 0,7 | 05) 0,2 
Variazioni termiche 0,6 | 05 | 0,0 


Figura 39. Coefficienti di combinazione 


II peso proprio degli elementi strutturali è stato inserito direttamente in fase di 
modellazione attraverso la definizione dei legami costitutivi precedentemente 
affrontati. 

Sono considerati carichi permanenti non strutturali i carichi presenti sulla costruzione 
durante il suo normale esercizio, quali quelli relativi a massetti, isolamenti, pavimenti e 
rivestimenti del piano di calpestio, intonaci, controsoffitti, impianti. Nel caso studio non 
sono stati inseriti i tramezzi essendo questi trascurabili. La struttura massiccia del 
castello è stata sfruttata, in fase di progettazione del museo che ospita, per ripartire i 
vari ambienti senza necessità di tramezzature importanti. 

I sovraccarichi comprendono i carichi legati alla destinazione d’uso dell’opera; i modelli 
di tali azioni possono essere costituiti da carichi uniformemente distribuiti qx, carichi 
concentrati Qx e carichi orizzontali lineari Hx. | valori nominali di tali sovraccarichi sono 


riportati nella Tab. 3.1.II. delle NTC18. Tali valori sono comprensivi degli effetti dinamici 
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ordinari, purchè non vi sia rischio di rilevanti amplificazioni dinamiche della risposta 


delle strutture. 


E I (e H 
Cat. Ambienti TkN/mi] INI {kN/m] 


Ambienti ad uso residenziale 


Aree per attività domestiche e residenziali; sono 
compresi in questa categoria i locali di abitazione e 


A relativi servizi, gli alberghi (ad esclusione delle aree 2,00 2,00 1,00 
soggette ad affollamento), camere di degenza di 
ospedali 
Scale comuni, balconi, ballatoi 4,00 4,00 2,00 
Uffici 

B Cat. B1 Uffici non aperti al pubblico 2,00 2,00 1,00 
Cat. B2 Uffici aperti al pubblico 3,00 2,00 1,00 
Scale comuni, balconi e ballatoi 4,00 4,00 2,00 


Ambienti suscettibili di affollamento 


Cat. C1 Aree con tavoli, quali scuole, caffè, ristoran- 
ti, sale per banchetti, lettura e ricevimento 


Cat. C2 Aree con posti a sedere fissi, quali chiese, 
teatri, cinema, sale per conferenze e attesa, aule 4,00 4,00 2,00 
universitarie e aule magne 

Cat. C3 Ambienti privi di ostacoli al movimento 
delle persone, quali musei, sale per esposizioni, 


aree d'accesso a uffici, ad alberghi e ospedali, ad 
c atri di stazioni ferroviarie 

Cat. C4. Aree con possibile svolgimento di attività = 4 

fisiche, quali pr ballo, “i palcoscenici. an i 0 

Cat. C5. Aree suscettibili di grandi affollamenti, 
quali edifici per eventi pubblici, sale da concerto, 
palazzetti per lo sport e relative tribune, gradinate e 
piattaforme ferroviarie. 


5,00 5,00 3,00 


Secondo categoria d'uso servita, con le 
Scale comuni, balconi e ballatoi seguenti limitazioni 
24,00 24,00 = 2,00 


Figura 40. Tab.3.1.1l NTC18 Sovraccarichi 


7.1 ANALISI DEI CARICHI 


Dalle ricerche strutturali sia in Soprintendenza che in Genio Civile non sono emersi 
elaborati che testimoniano le dimensioni di progetto e messa in opera e per l’analisi dei 
carichi si è proceduto sulla base delle sezioni e delle foto storiche che documentano il 


Restauro. 


I carichi agenti sono stati ripartiti sui muri: le parti modellate possiedono 
intrinsecamente il carico attraverso il materiale assegnato. Le parti che non compaiono 
nel modello (copertura e solai di piano) sono inserite direttamente come carico 
distribuito sui muri di competenza. 


La distribuzione di carico a metro quadrato è stata calcolata nel seguente modo: 
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Carico Distribuito sui muri = da 

dove q rappresenta il carico a metro quadrato derivante dall’analisi dei carichi del 
pacchetto solaio, A è la superficie trapezoidale di solaio che compete al muro da 
caricare, s e | sono rispettivamente lo spessore e la lunghezza del muro in questione. In 
questo modo si va a assegnare i carichi in funzione dell’orditura di solaio. 
Lo stesso ragionamento si ripete per tutti i piani, andando a variare il carico q a seconda 
della tipologia di solaio esistente. Nello specifico i solai esistenti ed evidenziati nella 
seguente figura sono: 

- (grigio): volte in muratura con riempimento 

- Il (azzurro): solaio in acciaio e tavelle 

- Ill (arancio): solaio laterocemento 


- Copertura (arancio): Timpani in muratura e solaio laterocemento 


Figura 41. Sezione castello e individuazione delle tipologie di solaio 


Di seguito si riporta l’analisi dei carichi per il piano terra composto da volte in muratura 


con riempimento differenziato per ciascun solaio: 
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Figura 42. Individuazione dei solai costituenti il piano terra per analisi dei carichi 


Carico (kN/m?) 
G1 G2 Qk Gl G2 Qk 
PARETE MURARIA | Superficie (m*) | Riempimento Massetto e pavimentazione intonaco | Cat. C balcone 
295 1.14 0.30 
Spessore 00 14.83 6.25 2.42 0.64 
Lunghezza 7.00 
SOLAIO 1 PARETE A 6.25 3.05 
Spessore SIE 5.90 6.54 2.53 0.67 
Lunghezza 7.60 
SOLAIO 1 PARETE B 6.54 3,19 
S 0.50 
PEssore 17.19 11.93 4.61 1.21 
Lunghezza 8.50 
SOLAIO 1 PARETE C 11:53 5.82 
Spessore 1.50. 
7.71 2.76 1.07 0.28 
Lunghezza 5.50 
SOLAIO 1 PARETE D 2.76 1:35 
Spessore 0.55 
1.23 3.30 10271 0.34 5.59 
Lunghezza 2.00 
SOLAIO 1 PARETE E 3.30 1.61 SEE) 
Spessore 0.60 
1.70 3.80 1.47 0.82 6.44 
Lunghezza 2.20 
SOLAIO 1 PARETE F 3.80 2.29 6.44 


Figura 43. Carichi solaio 1 
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Spessore 


PARETE MURARIA | Superficie (m?) 


1.00 
22.64 


Lunghezza 


9.45 


G1 


Carico (kN/m?) 
G2 


Riempimento 


2.64 


6.32 


Massetto e pavimentazione 


1.14 


2.73 


intonaco 


0.30 


0.72 


1.98 


SOLAI 


Spessore 


O 2 PARETE A 
0.35 


Lunghezza 


6.48 
7.60 


6.43 


2.78 


0.73 


2.18 


SOLA 
Spessore 


O 2 PARETE B 
0.90 


Lunghezza 


22.74 
9.50 


7.02 


3.03 


0.80 


3.30 


SOLA 


Spessore 


O 2 PARETE C 


0.30 
6.57 


Lunghezza 


7.60 


7.61 


3.29 


0.86 


4.41 


SOLA 


O 2 PARETE D 


Figura 44. Carichi solaio 2 


Carico (KN/m?) 


G1 62 Qk 
PARETE MURARIA | Superficie (m?) | Riempimento Massetto e pavimentazione intonaco | Cat. C 
3.62 1.14 0.30 5.00 
Spessore 1.00 
3:91 3.06 2.54 0.67 11.13 
Lunghezza 6.25 
SOLAIO 3 PARETE A 8.06 3.20 11.13 
Spessore Too 7.50 3.42 1.08 0.28 4.72 
Lunghezza 5.30 
SOLAIO 3 PARETE B 3.42 1.36 4.72 
Spessore 0.90 
14.25 6.74 DTD: 0.56 9.31 
Lunghezza 8.50 
SOLAIO 3 PARETE € 6.74 2.68 9.31 
S 0.35 
i 3.90 5.31 1.67 0.44 7.33 
Lunghezza 7.60 
SOLAIO 3 PARETE D Bal 2.11 7.33 
Spessore 0.85 
slazal 3.17 1.00 0.26 4.37 
Lunghezza 2.30 
SOLAIO 3 PARETE E 3.17 1.26 4.37 
Spessore 0.85 
1.35 2.61 0.82 0.48 3.61 
Lunghezza 2.20 
SOLAIO 3 PARETE F 2.61 1:31 3.61 
Figura 45. Carichi solaio 3 
Carico (KN/m?) 
G1 62 Qk 
PARETE MURARIA Superficie (m*) | Riempimento Massetto e pavimentazione intonaco scale C(scala) | Cat. C 
2.20 .14 0.30 6.00 3.00 5.00 
Spessore 0150 2.20 2.10 .09 0.29 5 - 4.78 
Lunghezza 4.60 
SOLAIO 4 PARETE A 2.10 1.38 4.78 
Spessore +00 8.78 2.65 37 0.36 3 > 6.01 
Lunghezza 7.30 
SOLAIO 4 PARETE B 2.65 1.73 6.01 
Spessore D00 2.64 2.10 .09 0.29 5.74 2.87 | 4.78 
Lunghezza 4.60 
SOLAIO 4 PARETE C 2.10 7.12 7.65 
Spessore 0.90 
7.62 2.55 .32 0.35 - - 5.80 
Lunghezza 7.30 
SOLAIO 4 PARETE D 2.55 1.67 5.80 


Figura 46. Carichi solaio 4 
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PARETI 


Spessore 


E MURARIA 


0.85 


Superficie (m?) 


Carico (kN/m?) 


al) 3.41 1.53 0.40 6.69 

Lunghezza 4.50 
SOLAIO 5 PARETE A 3.41 1.93 6.69 

S 0.75 
RESSolE 5.18 3.59 1.61 0.42 7.05 

Lunghezza 4.90 


Spessore 


1.10 


SOLAIO 5 PARETE B 


5.20 1.85 0.83 0.22 3.64 
Lunghezza 6.50 
SOLAIO 5 PARETE C 1.85 1.05 3.64 
Spessore n.60 5.10 4.42 1.98 0.52 8.67 
Lunghezza 4.90 


SOLAIO 5 PARETE D 


Figura 47. Carichi solaio 5 


= Massetto e =" intonaco * (G ela 


PARETE MURARIA 


Superficie (m?) 


Carico (kKN/m?) 


=“: Massetto e pavimentazione intonaco = (6) ela 


Spessore 0.80 
3.66 
Lunghezza 6.50 
SOLAIO 6 PARETE A 2.25 1.01 3.52 
Spessore 0.75 
3.72 3.23 1.15 0.30 5.06 
Lunghezza 4.90 


SOLAIO 6 PARETE B 


Spessore 20 3.76 1.68 0.60 0.16 2.63 
Lunghezza 6.50 

SOLAIO 6 PARETE € 1.68 0.76 2.63 
Spessore 0.60 3.77 4.09 1.46 0.38 6.41 
Lunghezza 4.90 


m? balcone 


SOLAIO 6 PARETE D 


Figura 48. Carichi solaio 6 


Figura 49. Carichi solaio 7 
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carico iL 
PARETE MURARIA Superficie (m?) on Massetto e pavimentazione intonaco scale Cc = CARE 
Spessore 0.97 
1.88 3. 0.5 0. - - 
Lunghezza 3.89 
SOLAIO 7 PARETE A 3.22 0.72 2.49 
SPeSore So 2.12 5.14 0.91 0.24 2 : 3.98 
Lunghezza 4.44 
SOLAIO 7 PARETE B 5.14 1.15 3.98 
SPESSONE d10 2.10 3.07 0.54 0.14 = = 2.37 
Lunghezza 4.02 
SOLAIO 7 PARETE C 3.07 0.68 2.37 
Spessore 39 1.80 7.27 1.28 0.34 - l 5.63 
Lunghezza 4.10 
SOLAIO 7 PARETE D DIRT: 1.62 5.63 
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Carico (kN/m?) 


GI 62 ok_| 61 62 | Qk | 
PARETE MURARIA Superficie (m*) | Riempimento Massetto e pavimentazione intonaco Cat. C 
4.16 1.14 0.30 5.00 1-19 2.02 4 
Spessore DAE 1.77 4.03 1.10 0.29 4.84 
Lunghezza 4.25 
SOLAIO 8 PARETE A 4.03 1.39 4.84 
Spessore 040 6.00 11.14 3.05 0.80 13.39 
Lunghezza 5.60 
SOLAIO 8 PARETE B 11.14 3.86 13:39 
Spessore 1.10 170) AG mea ma 168 1.2 m? balcone 
Lunghezza 4.00 i i i É ° 1.19 | 2.36 | 
SOLAIO 8 PARETE C 1.61 0.56 1.93 
2PEssore 2:50 5.00 6.67 1.83 0.48 8.01 
Lunghezza 5.20 
SOLAIO 8 PARETE D 6.67 2:31 8.01 
Figura 50. Carichi solaio 8 
Carico (KN/m?) 
GI 62 Qok_| 61 62 | ok | 
PARETE MURARIA Superficie (m*) | Riempimento Massetto e pavimentazione intonaco Calde 
3650, 1.14 0.30 5.00 h19 2.02 4 
Spessore 0.60 4.00 3.59 1.17 0.31 5.13 
Lunghezza 6.50 
SOLAIO 9 PARETE A 3.59 1.48 5.13 
Spessore 9:50 11.25 11.25 3.66 0.96 16.07 
Lunghezza 7.00 
SOLAIO 9 PARETE B 11.25 4.63 16.07 
Spessore 045 4.00 4.86 1.58 0.42 6.94 
Lunghezza 6.40 
SOLAIO 9 PARETE C 4.86 2.00 6.94 
Spessore 1.60 1346 3%A 155 hab tas 1.2 m? balcone 
Lunghezza 7.70 : i i 0.80 | 1.58 
SOLAIO 9 PARETE D 3.74 1.54 534 | || 
Figura 51. Carichi solaio 9 
Carico (kKN/m?) 
G1 G2 Qk 
PARETE MURARIA Superficie (m?) | Riempimento Massetto e pavimentazione intonaco Cate 
3.00 1.14 0.30 5.00 
S 0.48 
FESTE 2.10 3.16 1.20 0.32 5.27 
Lunghezza 4.15 
SOLAIO 10 PARETE A 3.16 1.52 5.27 
Snare Sui 4.75 1.40 0.53 0.14 2.34 
Lunghezza 5.65 
SOLAIO 10 PARETE B 1.40 0.67 2.34 
S (o) 1.20 
SETTE 2.40 108) 0.43 0.11 1.89 
Lunghezza 5.30 
SOLAIO 10 PARETE C 1.13 0.54 1.89 
S 1.15 
ES 2.19 1.46 0.56 0.15 2.44 
Lunghezza 3.90 
SOLAIO 10 PARETE D 1.46 0.70 2.44 
DISSE Dr 7.10 6.26 2.38 0.63 10.44 
Lunghezza 8.50 
SOLAIO 10 PARETE E 6.26 3.01 10.44 


Figura 52. Carichi solaio 10 
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Analogo discorso per le torri e i piani successivi di cui si riporta di seguito la stratigrafia 


con i relativi pesi distribuiti a metro quadrato. 


Solaio di calpestio in acciaio e tavelle: 


SOLAIO DI CALPESTIO IN ACCIAIO CON TAVELLONI 


Soletta in cls strutturale allegerito 0.64|kN/mq 
Massetto e pavimentazione 0.96|kN/mq 
Tavelle 


Intonaco 0.18|kN/mq 
Sovraccarichi (cat. C3) 


Solaio laterocemento: 


SOLAIO LATEROCEMENTO 
Soletta (ipotizzata 4 cm) 1 kN/mq 
Nervatura (x2) 0.6 kN/mq 
Pignatta (x2) 0.49 kN/mq 
Impermeabilizzazione 0.02 kN/mq 
Intonaco 0.2 kN/mq 
Sovraccarichi (cat. C3) 5 kN/mq 


La copertura è costituita da una struttura a timpani in muratura distribuita su cordoli in 
c.a. e travi IPE accoppiati. La tipologia costruttiva impiegata non è ricollocabile con 
precisione a regole costruttive normate. Lo schema della copertura è una pseudo 
capriata (timpani) in muratura e acciaio delle travi IPE o cordoli in c.a. come elementi di 
contatto con il solaio. 

Come è possibile notare dalla foto storica, tali timpani in mattoni pieni e forati poggiano 
rispettivamente su travi IPE (in rosso) e cordoli in c.a. (in blu) oltre che sulla struttura in 
muratura portante che arriva in sommità. Il solaio laterocemento eseguito in fase di 


restauro è un 16+4 cm con travetti precompressi di 12cm. 
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Figura 53. Fase di restauro con introduzione del solaio laterocemento all'ultimo piano 


In blu si nota il cordolo in c.a. a spessore di solaio di dimensioni dedotte dalle foto pari 


a 60x20 cm. 
Facendo un confronto dallo stesso punto di vista con i timpani effettivamente realizzati 


si nota come essi coincidono con tali travature sottostanti: 5 timpani che sovrastano le 


5 travature. 


Figura 54. Timpani in muratura 
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Nel software i carichi sono stati applicati a livello di piano attraverso il comando 
“Pressure” che permette di definire i diversi gruppi G1, G2., Qx attraverso oggetti 


tridimensionali applicati sulle facce delle mesh create. 


Figura 55. Modello completo di carichi tipo "Pressure" distribuiti 


7.2 AZIONE SISMICA 


Nei confronti delle azioni sismiche, sia gli Stati limite di esercizio (SLE) che gli Stati limite 
ultimi (SLU) sono individuati riferendosi alle prestazioni della costruzione nel suo 
complesso, includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali e gli impianti. Gli 
Stati limite di esercizio (SLE) comprendono: 

- Stato Limite di Operatività (SLO): a seguito del terremoto (Pvr=81%) la 
costruzione nel suo complesso, includendo gli elementi strutturali, quelli non 
strutturali e le apparecchiature rilevanti in relazione alla sua funzione, non 
deve subire danni ed interruzioni d'uso significativi; 

- Stato Limite di Danno (SLD): a seguito del terremoto (Pvr=63%) la costruzione 
nel suo complesso, includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali 
e le apparecchiature rilevanti alla sua funzione, subisce danni tali da non 
mettere a rischio gli utenti e da non compromettere significativamente la 
capacità di resistenza e di rigidezza nei confronti delle azioni verticali ed 
orizzontali, mantenendosi immediatamente utilizzabile pur nell’interruzione 


d’uso di parte delle apparecchiature. 
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Gli Stati limite ultimi (SLU) comprendono: 

- Stato Limite di salvaguardia della Vita (SLV): a seguito del terremoto 
(Pvr=10%) la costruzione subisce rotture dei componenti non strutturali ed 
impiantistici e significativi danni dei componenti strutturali cui si associa una 
perdita significativa di rigidezza nei confronti delle azioni orizzontali; la 
costruzione conserva invece una parte della resistenza e rigidezza per azioni 
verticali e un margine di sicurezza nei confronti del collasso per azioni 
sismiche orizzontali; 

- Stato Limite di prevenzione del Collasso (SLC): a seguito del terremoto la 
costruzione subisce gravi rotture e crolli dei componenti non strutturali ed 
impiantistici e danni molto gravi dei componenti strutturali; la costruzione 
conserva ancora un margine di sicurezza per azioni verticali ed un esiguo 


margine di sicurezza nei confronti del collasso per azioni orizzontali. 


Le azioni sismiche di progetto, in base alle quali valutare il rispetto dei diversi stati limite 
considerati, si definiscono a partire dalla pericolosità sismica di base del sito di 
costruzione. Essa costituisce l'elemento di conoscenza primario per la determinazione 
delle azioni sismiche. 

Come accennato nei capitoli precedenti, la pericolosità sismica è definita in termini di 
accelerazione orizzontale massima attesa ag in condizioni di campo libero su sito di 
riferimento rigido con superficie topografica orizzontale (di categoria A), nonché di 
ordinate dello spettro di risposta elastico in accelerazione ad essa corrispondente Se(T), 
con riferimento a prefissate probabilità di eccedenza Pvr, nel periodo di riferimento Vr. 
In alternativa è ammesso l’uso di accelerogrammi, purchè correttamente commisurati 
alla pericolosità sismica del sito. 

La probabilità di superamento nel periodo di riferimento Pvr, cui riferirsi per individuare 
l’azione sismica agente in ciascuno degli stati limite considerati sono fissati dalla 


Normativa e indipendenti dal periodo di riferimento Vr. 
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Py, : Probabilità di superamento nel periodo di riferimento Vg 
Stati limite di Tar (frequente) 


esercizio : (occasionale) 
(raro) 
molto raro 


Stati limite 
ultimi 


Figura 56. Probabilità di superamento nel periodo di riferimento 


La vita nominale di un’opera strutturale Vw è intesa come il numero di anni nel quale la 
struttura, purchè soggetta alla manutenzione ordinaria, deve poter essere utilizzata per 


lo scopo al quale è destinata. 


TIPI DI COSTRUZIONE 
Vy(in anni) 
EI Opere provvisorie — Opere provvisionali - Strutture in fase costruttiva 


2 | Opere ordinarie, ponti. opere infrastrutturali e dighe di dimensioni contenute o di importanza 
normale 


Grandi opere, ponti, opere infrastrutturali e dighe di grandi dimensioni o di importanza strategica 


Figura 57. Vita nominale 


In presenza di azioni sismiche, con riferimento alle conseguenze di una interruzione di 
operatività o di un eventuale collasso, le costruzioni sono suddivise in classi d’uso così 
definite dalla normativa: 

- Classe I: Costruzioni con presenza solo occasionale di persone, edifici agricoli. 

- Classe Il: Costruzioni il cui uso preveda normali affollamenti, senza contenuti 
pericolosi per l’ambiente e senza funzioni pubbliche e sociali essenziali. Industrie 
con attività non pericolose per l’ambiente. Ponti, opere infrastrutturali, reti 
viarie non ricadenti in Classe d’uso III o in Classe d’uso IV, reti ferroviarie la cui 
interruzione non provochi situazioni di emergenza. Dighe il cui collasso non 
provochi conseguenze rilevanti. 

- Classe III: Costruzioni il cui uso preveda affollamenti significativi. Industrie con 
attività pericolose per l’ambiente. Reti viarie extraurbane non ricadenti in Classe 
d'uso IV. Ponti e reti ferroviarie la cui interruzione provochi situazioni di 
emergenza. Dighe rilevanti per le conseguenze di un loro eventuale collasso. 

- Classe IV: Costruzioni con funzioni pubbliche o strategiche importanti, anche con 
riferimento alla gestione della protezione civile in caso di calamità. Industrie con 


attività particolarmente pericolose per l’ambiente. Ponti e reti ferroviarie di 
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importanza critica per il mantenimento delle vie di comunicazione, 
particolarmente dopo un evento sismico. Dighe connesse al funzionamento di 
acquedotti e a impianti di produzione di energia elettrica. 
Tali classi consentono di modulare il periodo di tempo rispetto al quale eseguire la 
valutazione delle prestazioni. 
Il caso studio prevede affollamenti significativi essendo destinata la struttura a 
museo. È stato impiegato quindi un coefficiente amplificativo Cu(III) pari a 1,5. 

A questo punto è possibile valutare le azioni sismiche sulla costruzione in relazione 
al periodo di riferimento Vr, il quale dipende da vita nominale Vy e classe d’uso Cu. 
Vr= Vi» Cu = 50 - 1,5= 75 anni 
Il livello di sicurezza è una scelta progettuale. La normativa fissa un limite inferiore 


andando di fatto a creare l'approccio prestazionale. 


7.3 SPETTRO DI RISPOSTA ELASTICO 


La prestazione sismica della costruzione viene valutata attraverso analisi statica non 
lineare, la verifica di sicurezza avviene in termini di spostamenti accertando che la 
capacità della struttura sia non inferiore alla domanda associata al terremoto di 
progetto. A tal fine vengono introdotti gli spettri di risposta elastici. 

Lo spettro di risposta elastico in pseudo-accelerazione è espresso da una forma spettrale 
riferita ad uno smorzamento convenzionale del 5%, moltiplicata per il valore della 
accelerazione orizzontale massima ag su sito di riferimento rigido orizzontale. Sia la 
forma spettrale che il valore di agvariano al variare della probabilità di superamento nel 
periodo di riferimento Pv. 

Gli spettri vengono definiti in funzione di tre parametri ag, Tc°, Fo che rappresentano 
rispettivamente l'accelerazione massima al sito desunta direttamente dalla pericolosità 
di riferimento (fornita dall’INGV), il fattore di amplificazione dello spettro in pseudo- 
accelerazione orizzontale, il periodo di fine tratto ad accelerazione costante. Questi 
ultimi due parametri sono calcolati in modo che gli spettri di risposta elastici in 


accelerazione, velocità e spostamento forniti dalle NTC approssimino al meglio i 
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corrispondenti spettri di risposta elastici in accelerazione, velocità e spostamento 
derivanti dalla pericolosità di riferimento. 

Poiché la pericolosità sismica del sito è definita con riferimento al suolo di categoria A e 
categoria topografica T1, è necessario valutare l’effetto della risposta sismica locale 
legata alla tipologia di sottosuolo e alle condizioni topografiche. 

Nel caso studio è stata desunta, in mancanza di indagini approfondite, sulla base delle 
conoscenze a disposizione, una categoria di sottosuolo C e topografica T1. 

L'edificio si presenta con masse molto differenti tra i vari orizzontamenti implicando la 
non regolarità in altezza. Infatti la normativa definisce una costruzione regolare se: 

- la differenza di massa tra gli orizzontamenti è minore del 25% e la rigidezza non 
si riduce, da un orizzontamento a quello sovrastante, di più del 30% e non 
aumenta di più del 10%, ai fini della rigidezza si possono considerare regolare in 
altezza strutture dotate di pareti o nuclei in c.a. o di pareti e nuclei in muratura 
di sezione costante sull’altezza o di telai controventati in acciaio, ai quali sia 
affidato almeno il 50% dell’azione sismica alla base. 

- | sistemi resistenti alle azioni orizzontali si estendono per tutta l'altezza della 
costruzione o, se sono presenti parti aventi differenti altezze, fino alla sommità 
della rispettiva parte dell’edificio. 

-  Ilrapporto tra la capacità e la domanda allo SLV non è significativamente diverso, 
in termini di resistenza, per orizzontamenti successivi. 

- Eventuali restringimenti della sezione orizzontale della costruzione avvengano 
con continuità da un orizzontamento al successivo, oppure in modo che il rientro 
di un orizzontamento non superi il 10% della dimensione corrispondente 
all’orizzontamento immediatamente sottostante, né il 30% della dimensione 
corrispondente al primo orizzontamento: fa eccezione l’ultimo orizzontamento 
di costruzioni di almeno quattro orizzontamenti. 

Il limite superiore del fattore di comportamento da impiegare per la valutazione delle 


forze orizzontali di progetto può essere calcolato mediante la seguente espressione: 


Qiuim = do Kr 
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dove qoè il valore massimo del valore di base del fattore di comportamento allo SLV che 
dipende dal livello di duttilità attesa, dalla tipologia strutturale e dal fattore di 
sovraresistenza; Kr è il fattore di regolarità, pari a 1 per costruzioni regolari in altezza e 
a 0,8 se irregolari in altezza. 
Per lo spettro di risposta elastico della struttura esistente è stato scelto un fattore di 
struttura q pari a 1. 
Di seguito si riportano le impostazioni ottenute dal foglio Excel “Spettri NTC” fornito dal 
Ministero Infrastrutture-Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici. 
Il foglio Excel si articola in tre fasi distinte, ciascuna delle quali prevede la scelta dei valori 
di alcuni parametri da parte dell’utente: 

- Fase 1: individuazione della pericolosità del sito (sulla base dei risultati del 

progetto S1-INGV); 
- Fase 2: scelta della strategia di progettazione; 


- Fase 3: Determinazione dell’azione di progetto. 


| FASE 1. INDIVIDUAZIONE DELLA PERICOLOSITÀ DEL SITO 


superficie rigata vi 


Figura 58. Fase 1 ricerca spettro di risposta 
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I FASE 2. SCELTA DELLA STRATEGIA DI PROGETTAZIONE 


ME)» 
ee)» 


sv [wl info 


cv info 
im [w info 


Figura 60. Fase 3 ricerca spettro di risposta 
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Selo) 96 


0.5 


Parametri dipendenti 


2.188 s 


fe, 


i 
, [SI 


Figura 61. Spettro di risposta per i vari stati limite e parametri 
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8. ANALISI STRUTTURALI 


Le analisi strutturali sono state eseguite attraverso il medesimo software utilizzato per 
la modellazione, Midas FEA NX. 
Le analisi svolte sono le seguenti: 
- Analisi modale (Eigenvalue) per l’identificazione del comportamento dinamico 
della struttura 
- Analisi spettrale (Response Spectrum) in funzione dell’input sismico sotto forma 
di spettro di risposta 


- Analisi statica non lineare (Pushover) 


8.1 ANALISI DINAMICA LINEARE (ANALISI MODALE) 


Oltre che in relazione al fatto che l’analisi sia lineare o non lineare, i metodi di analisi 
sono articolati anche in relazione al fatto che l'equilibrio sia trattato dinamicamente o 
staticamente. 

Il metodo di analisi lineare di riferimento per determinare gli effetti dell’azione sismica, 
per comportamenti strutturali sia dissipativi sia non dissipativi, è l’analisi modale con 
spettro di risposta o “analisi lineare dinamica”. In essa l'equilibrio è trattato 
dinamicamente e l’azione sismica è modellata attraverso lo spettro di progetto (per 
sistemi non dissipativi si utilizza lo spettro elastico). Inoltre sono compresi i carichi 
trasformati in masse (load to masses). 

L'analisi modale permette di calcolare i modi di vibrare principali della struttura e 


determinarne in seguito le masse modali. 


Dal punto di vista dinamico accade che per sistemi lineari con molteplici gradi di libertà 
occorre individuare i modi propri di vibrare che derivano dallo studio delle oscillazioni 
libere del sistema. 

Le oscillazioni libere del sistema derivano dall’aver imposto all'istante t=0, spostamenti 
e velocità non nulle alle masse. Le forze applicate sono nulle e il sistema risolvente può 


essere scritto in forma matriciale andando a definire la seguente equazione del moto: 
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MUCt)+KU(t)=0 
con condizioni iniziali 
U(0) n) Uo 
U(0) = Ug 


Si vanno a ricercare soluzioni in cui le oscillazioni avvengono secondo un moto armonico 


andando a separare la variabile temporale: 


U(t) = Pcos(wt — g) 


dove ® è il vettore che raccoglie gli spostamenti delle masse. Derivando due volte 
rispetto al tempo si calcola il vettore delle accelerazioni e sostituendo nell’equazione del 


moto, il termine cos(wt — gp) può essere semplificato: 


(K-?M)d =0 


Poiché K e M sono simmetriche e definite positive, le m radici dell'equazione polinomiale 
sono reali positive e definiscono le pulsazioni di m modi di vibrare del sistema. A ciascuna 


pulsazione w; corrisponde anche un vettore è; (autovettore) tale che 


(K — wfM)d; = 0 


Gli autovettori definiscono le cosiddette forme modali. Vengono normalizzati in modo 
da eliminare l’indeterminazione derivante dalla definizione della costante. 
Indicando con @ijil coefficiente modale del modo i-esimo al piano j-esimo, si definisce 


matrice modale la seguente matrice le cui colonne sono costituite dalle forme modali. 


di 1 dn, 
D=| . A 
dn Si 
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Si definiscono inoltre M* e K* rispettivamente matrice delle masse generalizzate e 


matrice delle rigidezze generalizzate. 


Essendo le matrici M* e K* diagonali si ha un sistema di n equazioni disaccoppiate, 


ciascuna delle quali rappresenta il moto del modo i-esimo. 


MîZ,(t) + Kiîzi(t) =0 


* 


n Ki; 
Zi(t) + ge zi®) = 0 


l 


z.(1)+0;:;(1)=0 


Ora si arriva ad un'importante semplificazione: il problema a n-dof si tramuta, nel 
sistema delle coordinate principali, in n problemi a 1-dof relativi ad oscillatori semplici 
caratterizzati dalle pulsazioni wi. 

Il moto del sistema dipende dalle condizioni iniziali, ovvero spostamento e velocità 
iniziali dei diversi gradi di libertà del sistema, ovvero ai diversi piani. Se si impone uno 
spostamento iniziale (e velocità nulla) proporzionale a un certo modo, il sistema vibrerà 
secondo quei modi. 

I valori massimi totali non possono ottenersi come somma dei valori massimi ottenuti 
considerando i singoli modi di vibrazione in quanto è praticamente impossibile che tutti 
i modi di vibrazione attingano i valori massimi degli spostamenti nel medesimo istante. 
Si ricorre pertanto alle regole di combinazione modale. Il valore massimo probabile E di 
un qualsiasi effetto (statico o cinematico) è dato da formule di derivazione statistica. 
Nel caso in cui le risposte dei singoli modi possono considerarsi indipendenti il valore 


massimo più probabile dovuto alla risposta simultanea si ottiene combinando i valori 
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ottenuti considerando le forze statiche corrispondenti a ciascun modo con la relazione 
(SRSS method). 


E= |YE? 


Se i modi di vibrazione non possono considerarsi indipendenti il valore più probabile 
deve essere determinato con la combinazione quadratica completa (CQC method), 


effettivamente utilizzato per il caso studio. 


Deve prendere in considerazione tutti i modi di vibrazione che forniscono un contributo 
significativo alla risposta dinamica della struttura. A tal proposito è utile sottolineare che 
la norma vigente impone che debbano essere considerati tutti i modi con massa 
partecipante significativa. Questo criterio si considera soddisfatto se la somma delle 
masse modali efficaci, per tutti i modi considerati, ammonta ad una percentuale 
significativa della struttura (85%) oppure se si considerano tutti i modi con massa 
partecipante superiore ad una percentuale minima (5%). 

A ciascuno dei modi di vibrazione individuati, viene associato un coefficiente di 
partecipazione che, a sua volta, in relazione allo spettro di progetto elastico (q=1), 
permette di valutare i vettori massimi delle forze statiche equivalenti ai vari modi. 

Nel caso studio i modi di vibrare necessari per eccitare l’85% della massa nelle due 


direzioni principali sono riassunti nella seguente tabella: 
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MODE NUMBER |T1 T2 i 0.08% 
1) 14.16%| 29.49% 
2| 25.93%| 10.06% i 0.00% 
3] 0.27%| 22.28% 
al 20.87%| 0.07% 0.21% 
5| 0.13%/ 0.09% se 
6l 0.18%| 0.01% 
7| 2.56%| 0.12% no 
s| 0.00%| 0.23% 0.27% 
9| 0.17%| 0.25% 0.15% 
101 0.04%| 0.01% 0.09% 
111 0.02%/ 0.10% i 0.05% 
12] 0.34%| 0.29% . 0.13% 
131 0.16%) 0.00% 
14) 0.24%| 0.35% Dio 
151 0.02%/ 0.00% 33. 
161 047%) 0.13% 
17] 0.28%| 0.00% O Dex 
181 166%) 0.45% 
191 308% 0.24% i 0.01% 
20)  0.13%| 5.87% 
21 0.02% 1.74% . 0.09% 
22) 0.04%| 0.12% . 0.01% 
23] 3.32%| 0.91% se 
24| 0.91%| 170% dr 
25) 0.98%| 0.93% dn 
26| 0.37%| 156% 
27) 0.00%| 0.30% 0.03% 
28| 171%) 0.10% 
29 0.00%| 0.04% | 0.14% 
30) 0.94%| 0.31% 
31) 0.00%| 0.06% . 0.33% 
32 0.09%| 0.99% 
33)  0.33%| 0.76% ite 
34| o0.60%| 0.27% DOO 
35) 0.13%| 041% i dn 
36| 0.01%| 0.00% 0.00% 
37 0.34% 0.07% { 0.01% 
38| 0.07%| 0.16% 
39) 0.00%| 0.01% 0.00% 
40) 0.07%| 0.13% 
41] 0.10%| 0.00% . 0.00% 
42)  0.23%| 0.00% 
43]  0.06%| 0.00% Lai 
44) 0.04%| 0.07% ur 
45} 0.12%| 0.00% re 
46 0.00% 0.03% i 0.02% 
47) 0.04%| 0.02% i 0.00% 
48] 0.14%| 0.06% i 0.00% 
49)  0.02%| 0.01% 0.08% 
sol 0.00%|) 0.00% 


Nello specifico sono necessari 102 modi per raggiungere l’85% in X e 105 modi per 
raggiungere l’85% in Y. Di seguito sono riportati i principali modi di vibrare che 


comprendono una massa partecipante in una delle due direzioni maggiore del 5%: 


81 


ANALISI STRUTTURALI 


DISPLACEMENT 
TOTALT,m 

+1.46667e-003 
0,9% 
+1.34445e-003 
1,4% 

+1.22222e-003 
0,7% 

+1.100006-003 
0,9% 


—+9.77780e-004 
2,3% 

+8.55557e-004 
2.6% 


—_+7,33335e-004 
—_46,11112e-004 
5,3% 


‘43,66667e-004 
1 42.444458-004 


[DATA] Analisi Modale, Eigenvalue, MODE 1 (FREQ=4.5380e+00), [UNIT] kN, m, [Output CSys] Default 


Figura 62. Modo 1 
(Frequenza 4,538 Hz; Periodo 0,220 sj; 


Massa partecipante in x= 14,16%; Massa partecipante in y= 29,49%) 


DISPLACEMENT 
TOTALT,m 


"_49,00337e-004 
2.2% 

+7.71717e-004 

—_46,43098e-004 
512% 


‘43,85850e-004 
—_42,57239e-004 


[DATA] Analisi Modale, Eigenvalue, MODE 2 (FREQ=4.6248e+00), [UNIT] kN, m, [Output CSys] Default 


Figura 63. Modo 2 
(Frequenza 4,625 Hz; Periodo 0,216 Ss; 


Massa partecipante in x= 25,93%; Massa partecipante in y= 10,06%) 
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DISPLACEMENT 
TOTALT,m 
+1,58284e-003 
0,1% 


[DATA] Analisi Modale, Eigenvalue, MODE 3 (FREQ=5.0842e+00), [UNIT] kN, m, [ Output C5ys] Default 


Figura 64. Modo 3 
(Frequenza 5,0842 Hz; Periodo 0,197 s; 


Massa partecipante in x= 0,27%; Massa partecipante in y= 22,28%) 


DISPLACEMENT 
TOTALT,m 


+1.82887e-003 


to 
+1.52406e-003 
0,5% 


4% 
|-+9.14437e-004 
2,6% 
+7.62031e-004 
14% 
+6.09625e-004 
+4.57219e-004 
,8% 
+3.04812e-004 
8.5 


lo 
+1.52406e-004 


60.5% 
+0.000fDe+000 


i 


[DATA] Analisi Modale, Eigenvalue, MODE 4 (FREQ=5.2752e+00), [UNIT] kN, m, [Output CSys] Default 


Figura 65. Modo 4 
(Frequenza 5,2752 Hz; Periodo 0,190 s; 


Massa partecipante in x= 20,87%; Massa partecipante in y= 0,07%) 
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DISPLACEMENT 
TOTALT, m 
+2,43130e-003 
0,0% 
—_42,22869e-003 
0.0% 
+2.02609e-003 
0,0% 
+1,82348e-003 
"_41,62087e-003 
"—_41,41826e-003 
—__41,21565e-003 
,8% 
——+1,01304e-003 
2.3% 
‘48,104348-004 
1% 
+6,078266-004 
12% 
-44,052178-004 
6% 


CONE 


"+2,02609e-004 


+0, 000gne+000 


Di 
[DATA ] Analisi Modale, Eigenvalue, MODE 20 (FREQ=1.0454e+01), [UNIT] KN, m, [Output C5ys ] Default 


Figura 66. Modo 20 
(Frequenza 10,45 Hz; Periodo 0,096 5; 


Massa partecipante in x= 0,13%; Massa partecipante in y= 5,87%) 


E’ possibile vedere come andando ad aumentare i modi di vibrare, la frequenza segue 
un andamento crescente; infatti il primo modo di vibrare è caratterizzato dal periodo 
maggiore. Il periodo proprio di oscillazione di un edificio (funzione della sua massa e 
rigidezza) incide sulla sua risposta all’azione sismica in termini di accelerazione e 
spostamento. 

Occorre notare che l’analisi dinamica lineare (analisi modale) nel caso di edifici in 
muratura, essendo tali materiali non lineari, ha un’attendibilità limitata in quanto essa 
viene condotta attraverso modello elastico lineare. L'analisi dinamica modale può 
essere utilizzata con maggior confidenza nel caso di strutture flessibili e 
strutturalmente ben modellabili (come torri, campanili e strutture sviluppate in 
altezza). In questi casi possono risultare importanti i contributi dei modi superiori. 

Da ciò deriva l’importanza di studiare il comportamento degli edifici monumentali 


storici in muratura dal punto di vista non lineare. 
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8.2 ANALISI STATICA NON LINEARE (PUSHOVER) 


L'analisi statica non lineare, detta anche “analisi statica incrementale” o “Pushover”, è 
un metodo incrementale di analisi a collasso in cui il moltiplicatore dei carichi si applica 
alle azioni sismiche orizzontali. 

Consiste nell’applicare, su un modello strutturale dotato di non linearità meccanica e 
geometrica, una distribuzione di azioni orizzontali (forze e spostamenti) che vengono 
incrementate in maniera monotona, mantenendo costanti i carichi gravitazionali. 
Letteralmente “Pushover” sta per “spingere oltre” il limite elastico in modo da studiare 
la risposta sismica non lineare della struttura all'aumentare dell’intensità sismica 
(inversamente proporzionale alla probabilità di superamento). 

La stessa normativa dichiara questo tipo di analisi come la più appropriata per lo studio 
degli edifici in muratura, dato che il materiale con cui sono composte tali opere ha un 
comportamento per sua natura non lineare e quindi perfettamente rappresentato da 
un'analisi dello stesso genere. 

Le modifiche introdotte dalle NTC 18 consentono di estendere l'applicabilità dell’analisi 
statica non lineare ad un numero maggiore di strutture. Il caso ideale di applicazione del 
metodo è la classica “pila da ponte” ma, anche grazie alle semplici considerazioni del 
metodo N2 (Fajfar, Gasperic — 1996) la verifica può essere estesa anche per edifici 
multipiano. Nell’acronimo del metodo la lettera N indica un’analisi sismica non lineare 
e il numero 2 indica un modello strutturale bidimensionale. 

Le norme sottintendono che la risposta in spostamento della struttura aumenti con la 
quota, in modo da avere il suo massimo in sommità. E' permesso utilizzare l’analisi anche 
se il modo fondamentale non raggiunge un fattore di partecipazione delle masse almeno 
del 75%. In questo caso per la distribuzione di forze del Gruppo 1 (distribuzioni principali) 
è possibile applicare una spinta alternativa a quella proporzionale alle altezze. La 
normativa italiana recepisce le indicazioni dell’Eurocodice 8, e pertanto in tutti i casi può 
essere utilizzata la distribuzione corrispondente all'andamento delle forze di piano 
agenti su ciascun orizzontamento calcolate mediante analisi dinamica lineare, 


includendo nella direzione considerata un numero di modi con partecipazione di massa 
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complessiva non inferiore all’85%. Il numero di questi modi, come visto in precedenza 
per le analisi modali, è di 102 e 105 modi in x e y rispettivamente. 

Questo tipo di spinta, a differenza delle NTC 08, è un'alternativa da preferire alle 
classiche forme proporzionali alle altezze o alla prima forma modale. 

Le NTC 18 prevedono inoltre, rispetto alla precedente normativa, di andare a 
considerare le eccentricità accidentali solo per le analisi lineari, sia statiche che 
dinamiche. 

Il risultato dell’analisi Pushover è una curva detta di “capacità” che individua una sorta 
di legame costitutivo dell'intera struttura, ovvero un diagramma riportante in ascissa lo 
spostamento orizzontale del punto di controllo e in ordinata la forza orizzontale totale 
applicata (taglio alla base). Tale curva può essere ottenuta dal legame forza- 
spostamento generalizzato, conseguito attraverso un'analisi incrementale, utilizzando 
legami costitutivi non lineari. 

Per le strutture in conglomerato cementizio armato o in acciaio le curve di capacità si 
arrestano al primo collasso strutturale, alla formazione della prima cerniera plastica. Per 
la muratura invece la normativa autorizza ad andare oltre questo innesco, ammettendo 
lo svolgimento di un'analisi multi-collasso durante la quale è possibile considerare 
sismicamente valido il comportamento strutturale anche dopo che alcuni degli elementi 
della struttura in esame abbiano raggiunto il proprio limite ultimo di deformazione. 

Il materiale muratura, infatti, ha una natura e un comportamento differente da tutte le 
altre tipologie di materiale solitamente adottate nell’edilizia, trattandosi infatti di un 
costituente ben diverso da tutti gli altri, prima di tutto per la sua origine non omogenea. 
Questa sua diversa natura, come si è potuto verificare anche dallo studio sul campo del 
reale comportamento tenuto da edifici che hanno subito eventi sismici di importante 
entità, ha indotto il normatore a tenere in conto, in fase di verifica di fabbricati in 
muratura, della loro residua capacità di resistenza anche successivamente al 
raggiungimento della deformazione ultima da parte di alcuni elementi strutturali che li 
compongono. La muratura consente la ridistribuzione delle tensioni dalla parete 


plasticizzata alle pareti vicine (se opportunamente collegate). 
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A livello operativo, l’analisi pushover su un fabbricato in muratura va svolta in maniera 
analoga a quanto si fa per le opere in cemento armato, fino al raggiungimento del 
collasso del primo maschio murario; in seguito si riparte analizzando una nuova struttura 
in cui il contributo sismico del suddetto elemento non è più tenuto in conto. Questa 
nuova analisi condurrà una nuova curva di capacità differente da quella precedente, 
presa in considerazione solo dopo il raggiungimento del valore di deformazione 
corrispondente al precedente collasso. Si procede quindi fino al raggiungimento di un 
nuovo collasso per poi proseguire fino alla fine dell'analisi. 

L'esito finale dello studio di un edificio in muratura è quindi una curva avente un 
andamento a gradini, in cui ogni interruzione indica il raggiungimento del collasso di un 
elemento strutturale e ciascun salto verticale rappresenta la conseguente riduzione in 
termini di resistenza. Per eliminazione degli elementi collassati dal modello strutturale, 
si intende la loro rimozione dal modello sismo-resistente, mantenendone però l’effetto 
nei confronti della resistenza ai carichi statici: la parete non è più in grado di sopportare 
il carico sismico, perché si è deformata oltre le sue massime possibilità, per cui lascia alle 
pareti vicine il compito di portare ciò che essa non riesce più a sostenere, ma continua 
a reggere il carico verticale (solaio, copertura, ecc.) . 

La norma interviene fissando quindi il limite in cui occorre tagliare la curva, cioè in 
corrispondenza del decadimento del 20% successivo al raggiungimento del taglio alla 
base massimo. Per “addolcimento” si intende infatti la riduzione di resistenza globale 
del fabbricato, cioè l'abbassamento della curva di capacità, dovuta ai successivi collassi 
strutturali raggiunti. Ciò equivale a dire che la norma suggerisce di non avere, dopo un 
collasso, il valore dell’ordinata del punto da cui si riparte la curva di capacità, inferiore 
all’80% del valore massimo raggiunto dalla curva stessa. Non deve essere 
necessariamente un singolo collasso a produrre questo decadimento ma si potrebbe 


trattare di una riduzione di resistenza graduale. 
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14 Spost. (mm) 


Figura 67. Curva di capacità per edifici in muratura con il tipico andamento a "gradini" 


Non è una situazione così improbabile che, come ad esempio è stato riscontrato nel caso 
studio, dopo uno o più collassi, la curva continua a svilupparsi verso l’alto, oltre il valore 
di resistenza (ordinata del punto del collasso) raggiunto fino a quel momento. Ciò 
significa che l’edificio, pur avendo subito dei danni che hanno compromesso la capacità 
di resistenza all’azione sismica da parte di qualche elemento strutturale, possiede 
ancora una riserva di robustezza globale che è ancora in grado di sfruttare fino al 
raggiungimento di quella fatidica riduzione del 20% che, in questi casi, potrebbe anche 
tardare di molto. 

A seconda del punto di controllo esaminato è stato notato proprio questo 
comportamento nel Castello oggetto di studio. In totale sono state analizzate 72 curve 
di capacità così suddivise: 

- 4punti di controllo individuati sulla sommità delle 4 torri perimetrali; 5 punti di 
controllo posti a quota dell'ultimo livello, in corrispondenza del solaio di 
copertura; in totale quindi 9 punti di controllo. 

-  4direzioni per l’azione sismica considerata in fase di Push Mass (x+, x-, y+, y-); 

-  4direzioni per l’azione sismica considerata in fase di Push Mode (x+, x-, y+, y-); 

Di seguito si riportano le impostazioni utilizzate in maniera iterativa per le analisi 


pushover e le curve di capacità ottenute da tali analisi. 
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General Nonlinear 


Geometry Nonlinearlity 


Consider Geometric Nonlinear Effects 


Update Pore Pressure with Deformation 


Basic Nonlinear Parameters 
@ Load Steps 


@ Number of Increments 50 


Intermediate Output Request |Every Increment se 


O Manual with User-Defined Steps Load Step... 


O Time Steps Advanced Nonlinear Parameter X 


Time(Duration) 86400 
” É Nonlinear Solver Parameters 


jumber-ofIncremente Ì Use Default Settings 


mediate Outp eques Last Increment Stiffness Update Scheme Parameter 
Stiffness Update Scheme ial Stil 
Manual with User-Defined Steps Time Step... P Initial Stiffness  v 
Semi-Automatic( 
Iterative Scheme No. of iter si 
®© General (O Enhanced Init Stress fi MI Methods) 
N lo. of Quasi-Newton Vector 0 
Convergence Criteria / Error Tolerance 
Enhanced Predictor Disp. 
[7] Displacement(U) 0.7 P 
ri Analysis Option 
Load(P) 0.05 Li 
|] Terminate Analysis on Failed Convergence 
A] Work(W) 07 
w _____Y Max No. of Iterations per Increment 1000 
vY] Use Arc-Length Method Max. Bisection Level 5 
Min. Arc-L« h Adjusti It Ratie 
lin. Arc-Length Adjustment Ratio 0.25 O Enable Line Search 
Max. Arc-Length Adjustment Ratio 5 Mi: a ner Itel 4 
Max Arc-Length Increments 100 e Search Tolerance 0.5 
O over-Relaxation 1.2 


© None 


Divergence Threshold 3 
Advanced Nonlinear Se! 
[_ o |} cance 


Figura 68. Analysis control 


1853871 


(1921125 


Figura 69. Collocazione nel modello dei punti di controllo scelti 
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Le curve di capacità ottenute fissando i punti di controllo in sommità alle torri del 


castello sono le seguenti: 
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Figura 70. Curve Push Mass X- 


MASS X+ 


Figura 71. Curve Push Mass X+ 
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Figura 73. Curve Push Mass Y+ 
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Figura 72, Curve Push Mass Y- 
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Figura 74. Curve Push Mode X- 
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Figura 75. Curve Push Mode X+ 
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Figura 77. Curve Push Mode Y+ 
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MODE Y- 
| 
— 1869713 
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Figura 76. Curve Push Mode Y- 
MODE Y+ 
| 
500 | 
800 | 
700 | 
600 | 
— 1869713 
500 | 
— 1853874 
— 1862253 
400 | — 1921133 
300 | 
200 
100 
al 
o 0.001 0.002 0.003 0.004 0.005 0.006 0.007 
m 


ANALISI STRUTTURALI 


Andando a considerare i punti di controllo a livello dell'ultimo impalcato si ottengono 


le seguenti curve di capacità: 


16000 


14000 


12000 


10000 


6000 


4000 


2000 


kN 


8000 


6000 


4000 


2000 


MASS X- 


0.01 0.015 0.0 


Figura 78. Curve Push Mass X- 
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Figura 79, Curve Push Mass X- 
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Figura 80. Curve Push Mass Y- 
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Figura 81. Curve Push Mass Y+ 
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Figura 82. Curve Push Mode X- 


MODE X+ 


Figura 83. Curve Push Mode X+ 
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Figura 84. Curve Push Mode Y- 
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Figura 85. Curve Push Mode Y+ 
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Le estensioni delle curve, cioè gli incrementi considerati nell'analisi, derivano dal 
conseguimento o meno del decadimento del 20% di taglio alla base. Nei casi in cui tali 
decadimenti non avvenivano nell'intervallo prefissato si è proceduto considerando 
coincidenti Fpumaxe du (-20%) nell’ultimo punto della curva. Tale approssimazione risulta 


prassi consolidata nelle analisi pushover quando non è possibile ottenere curve ideali. 


Una volta ottenute tutte le curve di capacità, Il legame forza-spostamento generalizzato 
viene convenzionalmente convertito in un sistema bilineare equivalente avente un 


primo tratto elastico e un secondo tratto perfettamente plastico. 


F 
, 
= FJ 
0.70-Fbu" 
F* 
// 


Figura 86. Diagramma bilineare equivalente per strutture in muratura 


Lo scaling della curva di capacità consiste nel dividere, sia il taglio alla base (ordinate) 
che lo spostamento del punto di controllo (ascisse), per il fattore di partecipazione 


modale F del modo fondamentale, ovvero: 


pad 

r 
* Fbu 
Phu T 
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dove l'asterisco indica il riferimento a un oscillatore semplice elasto-plastico 
equivalente, derivato dalla struttura reale. 

Il tratto elastico della curva si ottiene imponendo il passaggio per il punto 0.7 Fy,, della 
curva di capacità del sistema equivalente, mentre la forza di plasticizzazione F, si 
individua imponendo l’uguaglianza delle aree sottese dalla curva bilineare e dalla curva 
di capacità per lo spostamento massimo dì, corrispondente a una riduzione di resistenza 
<0,20 F}, - 

Di seguito si riporta una curva tipo bilinearizzata, riferita al caso Push Mass x+ del punto 
di controllo 1869713 sulla sommità della Torre dell’ulivo del XII sec. 
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Figura 87. Curva di capacità bilinearizzata (p.to 1869713 Mass x+) 
Attraverso un processo iterativo si individua l'indice di rischio in termini di tempo di 
ritorno, osservando per quali anni si riesce ad ottenere la prestazione massima della 
curva considerata: operativamente è possibile osservare tale fenomeno attraverso la 
barra verticale verde che indica la dhnax- Quando tale barra tende a coincidere con la dj, 
allora è possibile assumere tale periodo di ritorno Tf come periodo di ritorno della 
struttura in termini di capacità. 
Il periodo di ritorno TP? in termini di domanda è stabilito in fase di Analisi Response 
Spectrum, nella definizione dello spettro di risposta elastico da inserire nel modello. Nel 


caso studio, come visto nei capitoli precedenti, è stato assunto un T?= 475 anni, 
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corrispondente allo stato limite SLV per Vita nominale 50 anni e coefficiente d’uso della 
costruzione pari a 1,5. 

L’output di tale verifica consiste nella definizione degli indici di rischio in termini di 
spostamento e tempo di ritorno; tali indici risultano verificati se maggiori di 1, essendo 


espressi come: 


La pushover prevede anche l'applicazione di un sistema di forze la cui intensità è 
proporzionale alla forma modale fondamentale della struttura (partecipazione di massa 
maggiore del 60% per le opere in muratura). Tuttavia rispetto a questo approccio 
originario, le NTC 18 consentono di impiegare sistemi di forze alternativi a quello 
proporzionale alla forma modale principale, eliminando di fatto qualunque necessità di 
controllo relativo alle caratteristiche della suddetta forma modale. 

E’ da ricercare però in questa deroga una delle cause per la quale la verifica Push Mode 
ottiene dei valori di taglio alla base molto bassi, circa il 10% delle rispettive Push Mass. 
Il castello da un punto di vista delle masse partecipanti riesce a raggiungere circa il 30% 
in un singolo modo di vibrare. Da ciò deriva che le forze applicate sul castello risultano 
ridotte, essendo tali forze derivanti dall'analisi RS (Response Spectrum) che prende in 
considerazione i vari modi di vibrare e il relativo spettro elastico a cui è sottoposto da 
normativa l’edificio in un dato sito. 

Nelle Push Mode risultano dei fattori di struttura q* molto elevati che si traducono in 
un eccesso di duttilità del sistema strutturale. L'andamento di tale fattore di struttura 
può essere compreso dal seguente grafico dove si può osservare come all'aumentare di 
F diminuisca q* con maggior probabilità di risultare minore di 3. Ciò non accade 
nell'analisi svolta che vede come detto in precedenza valori del taglio alla base molto 
ridotti per le Mode. Un valore di q* superiore a 3 non indica che la singola pushover non 
sia verificata (la capacità di spostamento potrebbe anche essere superiore alle relative 
domande), ma che non è valida. Nel caso di verifiche all’SLC la verifica risulta soddisfatta 


se q* non oltrepassa il limite di 4. 
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Figura 88. Definizione del fattore di struttura q* 


Se il sistema elementare avesse una condotta indefinitamente elastica, il suo 
comportamento sarebbe descritto solo dal primo tratto, cioè quello inclinato 
rappresentativo della sua attitudine elastica. Limitando lo sviluppo dei diagrammi al 
valore ultimo di deformazione, il parametro q* si può pensare come rapporto tra la 
resistenza raggiunta dal sistema indefinitamente elastico e quello reale elasto-plastico. 
Occorre sottolineare che contribuisce molto il livello di conoscenza che ha il compito di 
correggere i parametri meccanici dei materiali. Nel caso studio essendo in LC1 con FC= 
1,35 si ha come conseguenza l'abbattimento della rigidezza dei materiali che si 
ripercuote inevitabilmente su tale fattore di struttura. 

Ciò che si conclude dall’analisi statica non lineare è che, essendo le pushover 
proporzionali al modo di vibrare rappresentative del comportamento strutturale nelle 
fasi iniziali del danneggiamento mentre quelle proporzionali alla massa rappresentano 
il comportamento relativo ad uno stato di danneggiamento avanzato (quindi momenti 
differenti dell'evoluzione del danno), per gli edifici in muratura, soprattutto quando la 
pushover fornisce risultati di questo tipo, risulta più utile svolgere lo studio dei 


meccanismi locali che evidenziano meglio il comportamento del fabbricato. 
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1869713 


1853874 


1862253 


1921133 


1852327 


1921125 


1853871 


Figura 89. Resoconto totale degli Indici di rischio 
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9. MECCANISMI LOCALI 


Gli edifici storici in muratura, sotto l’azione sismica, esibiscono un comportamento 
particolarmente complesso e talvolta molto disarticolato che spesso dà luogo a 
meccanismi di collasso locali invece che globali. 

Dall’osservazione dei danni prodotti da terremoti passati si è notata la notevole 
vulnerabilità, rispetto ai meccanismi locali, degli edifici in muratura esistenti che 
tipicamente non presentano pareti costituite da muratura regolare, ne efficaci 
collegamenti fra pareti ed impalcati, ne adeguati collegamenti in presenza di intersezioni 
murarie (es. cantonali). Spesso la scarsa qualità costruttiva della muratura produce 
persino una disgregazione della stessa, rendendo molto opinabile, o addirittura 
inapplicabile, l'ipotesi di comportamento monolitico dell’assemblaggio murario e di 
modelli basati sulla Meccanica del Continuo, ovvero una modellazione a macroelementi. 
Una volta garantito che le murature non si disgreghino, gli edifici storici in muratura 
sotto l’azione sismica tendono a suddividersi in una serie di parti (macroelementi) 
ognuna delle quali assume un comportamento autonomo. | singoli macroelementi 
tendono a comportarsi indipendentemente gli uni dagli altri e sviluppare meccanismi di 
collasso, trasformando la risposta globale della costruzione nella somma delle risposte 
locali delle singole pareti. 

Occorre opportunamente valutare la sicurezza di queste singole parti nei confronti del 
sisma attraverso un approccio per meccanismi locali di collasso (meccanismi di primo 
modo e secondo modo), considerando il livello di interazione presente tra gli elementi 
strutturali che costituiscono l’edificio. 

Va sottolineato che a differenza dell’analisi globale che studia la risposta dinamica della 
struttura in condizioni sismiche, lo studio dei meccanismi locali si basa sull’analisi 
dell’equilibrio dei macroelementi cui sono applicate forze statiche equivalenti che vanno 
a modellare l’azione sismica. 

Dal punto di vista normativo, le NTC 18 al capitolo 8.7.1 riguardante gli edifici esistenti, 


indicano che la valutazione della sicurezza sismica degli edifici in muratura va eseguita 
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oltre che con riferimento al comportamento sismico globale, anche con riferimento 


all’analisi dei meccanismi locali di collasso. 


9.1 ANALISI CINEMATICA LINEARE 


Si considera la struttura trasformata in un cinematismo di corpi rigidi (una volta labile), 
per la debole resistenza a trazione della muratura. Il collasso avviene per perdita di 
equilibrio e non dipende in modo significativo dalla deformabilità della struttura, ma 
dalla sua geometria e dai vincoli. 
L'analisi viene generalmente eseguita su un numero limitato di meccanismi, riconosciuti 
tra i più probabili, o individuati a seguito del sisma sul manufatto in oggetto o su altri 
edifici simili. 
Le ipotesi alla base dell’analisi cinematica lineare sono quelle di considerare la muratura: 
- come un assemblaggio di blocchi rigidi; 
- con resistenza nulla a trazione; 
- con resistenza infinita a compressione; 


-  conassenza di scorrimento tra i blocchi. 


LEGENDA: 

P; - carichi verticali agenti sul corpo rigido; 

a P, — azioni orizzontali proporzionali ai 
carichi verticali; 

Fhy — carichi orizzontali (spinte statiche). 


Figura 90. Blocco rigido sottoposto ad una rotazione virtuale 
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Una volta individuato il macroelemento, noti i carichi verticali si individuano le forze 
orizzontali come aliquota dei carichi verticali, che portano al limite di equilibrio il 
sistema: si determina quindi il moltiplicatore orizzontale dei carichi verticali (a) che 
attiva il meccanismo di collasso. Tale moltiplicatore tiene conto delle applicazioni di una 
serie di forze: peso proprio del corpo, carichi verticali portati (solai, copertura, volte,..), 
spinte orizzontali (volta, copertura,...), forze orizzontali proporzionali ai pesi e ai carichi 
verticali portati. AI generico blocco rigido k si assegna poi una rotazione virtuale 0 e 
infine si determinano, in funzione della rotazione virtuale e della geometria del corpo 
rigido, gli spostamenti virtuali in direzione orizzontale e verticale dei punti di 
applicazione delle forze agenti sul corpo. 

Ciò che permette di ricavare il coefficiente a è il Principio dei Lavori Virtuali (PLV) che, 
eguagliando il lavoro delle forze esterne e quello svolto dalle forze interne (solitamente 
assunte pari a zero in quanto si trascurano gli effetti dell'attrito e delle varie coazioni 


interne della muratura), permette di scrivere le seguenti equazioni: 


La=tb=0 
n P, s hi Sp s, DI E, A _ 0 
i=1l Jentl k=l 
V 
n n+m (e) 
> (ah, P)-(u,v)+ Y («P,0) n, v)+ (Fo Fy):(4,v)=0 
i=1 Jen+1l k=l1 
V 
n n n+m (e) (e) 
a). Pu+Y Rv+a Y Pu, +) F&+Y F,m=0 
#1 il Jentl k=1 k=l 


dove (Pi, P;, Fx) sono i vettori forze agenti sul corpo e (si, Sj, sk) i vettori spostamento di 
ogni punto di applicazione delle forze. 

Inoltre: 

aYi-,P;u; è il lavoro svolto dalle azioni orizzontali dovute alle masse sismiche 


direttamente applicate ai blocchi; 
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QNT] P;u; è il lavoro svolto dalle azioni orizzontali dovute alle masse sismiche non 
direttamente applicate ai blocchi. Si tratta ad esempio delle murature a sacco; 

Yz Pivi è il lavoro svolto dalle azioni verticali direttamente applicate ai blocchi; 

X0_1 FxoUx è il lavoro svolto dalle azioni orizzontali dovute alle spinte statiche; 

Y.0_, FyVx è il lavoro svolto dalle azioni verticali come ad esempio quelle dovute a cavi 


pretesi o post-tesi. 


L'espressione generale del PLV diventa quindi la seguente: 


n+ m 


n n (e) (e) 
A > Pu + ) Pu, +) Pv+D E+Y Km =0 
i=1 i=1 k=1 Kk=1 


JenH1 
da cui si ricava il moltiplicatore di collasso a che attiva il cinematismo. 


9.2 MECCANISMI DI DANNO DI PRIMO MODO (FUORI DAL PIANO) 


| meccanismi di primo modo prevedono il ribaltamento del muro fuori dal proprio piano 
conseguente alla componente dell’azione sismica ortogonale alla parete. | meccanismi 
più frequenti che si riscontrano negli edifici in muratura sono; 

- Ribaltamento semplice; 

-  Ribaltamento composto; 

-  Flessione verticale; 


- Flessione orizzontale. 
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9.2.1 MECCANISMO DI RIBALTAMENTO SEMPLICE 


Figura 91. Meccanismo di ribaltamento semplice (globale e parziale) 


Il ribaltamento semplice rappresenta una situazione di danno tra le più frequenti e 
pericolose. 

Il meccanismo si manifesta attraverso la rotazione rigida di intere facciate o porzioni di 
pareti rispetto ad assi in prevalenza orizzontali alla base di esse e che percorrono la 
struttura muraria sollecitata da azioni fuori dal piano. 

La parete interessata dal meccanismo possiede assenza di vincolo in sommità e assenza 
di collegamento alle pareti ortogonali. 

Tale meccanismo può essere imputabile all'assenza di cordoli o catene ai piani, 
orizzontamenti deformabili e/o mal collegati, intersezioni murarie di cattiva qualità, 
presenza di spinte non contrastate sulla parete, muratura a sacco o paramenti mal 
collegati. 

I segnali che avvertono del possibile meccanismo di ribaltamento semplice sono le 
lesioni verticali in corrispondenza delle intersezioni murarie, i fuori piombo della parete 
ribaltante, lo sfilamento delle travi dagli orizzontamenti. Inoltre il ribaltamento può 
coinvolgere una o più livelli di parete in relazione alla presenza o meno di collegamento 
ai diversi orizzontamenti; può coinvolgere altresì l’intero spessore del muro o il solo 
paramento esterno in relazione alle caratteristiche della struttura muraria (a sacco, 
carenza di diatoni); inoltre le diverse geometrie della parete in relazione alla presenza 


di discontinuità o di aperture. 
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A 


Figura 92. Blocco rigido sottoposto a ribaltamento semplice 


9.2.2 MECCANISMO DI RIBALTAMENTO COMPOSTO 


Figura 93. Meccanismo di ribaltamento composto (globale e parziale) 
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Per cinematismo di ribaltamento composto si intende il ribaltamento della parete 
ortogonale all’azione sismica, coinvolgendo uno o più livelli di essa, più il trascinamento 
di porzioni di parete parallele all’azione sismica. 

Avviene in assenza di vincolo in sommità ma efficace connessione con le murature 
ortogonali. È causata dall'assenza di cordoli o catene ai piani, orizzontamenti deformabili 
e/o mal collegati, presenza di spinte non contrastate sulla parete, bucature localizzate 
in prossimità delle intersezioni murarie (angolate e martelli murari), muratura con 
ridotte proprietà meccaniche. 

I sintomi che manifestano l'avvenuta attivazione del meccanismo sono le lesioni 
diagonali sulle pareti di controvento, i fuori piombo della parete ribaltante, lo sfilamento 
delle travi dagli orizzontamenti. 

Questo cinematismo può coinvolgere uno o più livelli della parete, in relazione alla 
presenza di collegamento ai diversi orizzontamenti; inoltre diverse geometrie del 
macroelemento, in relazione alla presenza di aperture nella stessa, nonché alla tipologia 
degli orizzontamenti sovrastanti (se rigidi possono definire cunei di distacco a doppia 


diagonale). 


Azione sismica 


b) fase 2 c) fase 3 


Figura 94. Azione sismica in presenza di cordoli o solai rigidi 


L'azione rigida può indurre una rotazione dell’orizzontamento, che tende a sollevarsi 
dalla parete determinando un effetto di decompressione delle murature sottostanti le 
quali, restando prive dell’azione di contenimento esercitata dai carichi sovrastanti, 
collassano sotto l’azione  dell’accelerazione orizzontale. Questo fenomeno 


generalmente non accade con i solai deformabili (ad esempio semplici solai in legno). 
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Figura 95. Comportamento del blocco rigido sottoposto a ribaltamento composto 


9.2.3 MECCANISMO DI FLESSIONE VERTICALE 


Il cinematismo di flessione verticale si manifesta con la formazione di una cerniera 
cilindrica orizzontale che divide la parete in due blocchi, i quali ruotano attorno a tale 
asse a causa di azioni fuori piano. 

Questo accade quando la parete investita dall'azione sismica, ortogonalmente al suo 
piano, è efficacemente vincolata solo in sommità (ad esempio con cordoli o tiranti) e 
libera nelle zone intermedie (solai semplicemente appoggiati alle pareti). Il meccanismo 
è comunque favorito dalla presenza localizzata di spinte orizzontali, dovute ad esempio 
ad archi o volte. 

Per l’effetto dell’azione sismica si vengono a creare fenomeni di perdita di equilibrio per 
i quali, essendo la muratura costituita da elementi lapidei o laterizi sovrapposti e 
vincolati per semplice contatto o da una malta con scarsa resistenza a trazione, la parete 


in muratura resiste a sforzi di flessione indotti dalle azioni orizzontali e perpendicolari al 
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proprio piano, solo se lo sforzo normale mantiene la risultante interna alla sezione 


trasversale. 


Figura 96. Meccanismo di flessione verticale (parziali e globale) 


I sintomi che manifestano l'avvenuta attivazione del meccanismo sono gli spanciamenti 
e fuori piombo della parete, le lesioni orizzontali e verticali, lo sfilamento delle travi dagli 


orizzontamenti intermedi. 


hi 


Figura 97. Blocco rigido sollecitato a flessione verticale e analogia con l'arco a tre cerniere 
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9.2.4 MECCANISMO DI FLESSIONE ORIZZONTALE 


II meccanismo di flessione orizzontale si ha nel caso di pareti in muratura vincolate 
efficacemente alle pareti ortogonali e con la sommità libera per assenza di adeguato 
confinamento come i cordoli. Per effetto dell’azione sismica orizzontale si instaura un 
fenomeno di perdita di equilibrio del solido murario creando nel suo spessore un effetto 


arco orizzontale. 


Figura 98. Meccanismo di flessione orizzontale 

Si verifica nel caso di solaio di copertura mal collegato alla muratura, in presenza di 
coperture spingenti, di aperture ricavate nello spessore murario (come nicchie e canne 
fumarie), di muratura a sacco o paramenti mal collegati. 

Questo tipo di meccanismo si manifesta con lesioni verticali ed oblique sulla faccia 
esterna ed interna della parete e rigonfiamenti, oltre che con sfilamenti delle travi del 
tetto. 

La flessione orizzontale può coinvolgere l’intero spessore del muro o il solo paramento 
esterno, in relazione alle caratteristiche della struttura muraria o diverse geometrie 
della parete, in relazione alla presenza di discontinuità o di aperture ed alla qualità della 
muratura. Può inoltre avvenire secondo differenti modalità di collasso: per instabilità 
orizzontale legata all’allontanamento delle pareti di controvento, nel caso di edifici 
isolati, di testata o d'angolo; per crisi del materiale nel caso di cella interclusa in una 


schiera e parete confinata lateralmente. 
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9.3 APPLICAZIONE DEI MECCANISMI LOCALI AL CASO STUDIO 


La verifica è stata svolta con l’ausilio del foglio Excel “C.I.N.E. (Condizioni d’Instabilità 
Negli Edifici) versione 1.0.4”. Realizzato all’interno di un progetto di ricerca nazionale 
coordinato dal consorzio “ReLUIS”, l’applicativo in questione permette le verifiche 
sismiche dei Meccanismi di Collasso Locali fuori piano negli edifici esistenti in muratura 
mediante Analisi Cinematica Lineare (ai sensi della Circolare del Ministero delle 
Infrastrutture e dei Trasporti N. 617 del 02-02-2009). 

Nel Castello Ducale sono state individuate due zone particolarmente predisposte a tali 
meccanismi: 

- Le pareti murarie che si affacciano sul cortile interno; 


- Le merlature della Torre Neogotica. 


9.3.1 PARETI SUL CORTILE INTERNO 


A 
2a 3a 
3e 
Kii 
3d] 
2b, 3b 
Sa a 
2c 
3c da 
: 
Cortile Interno 4d : 4 


Figura 99. Individuazione delle pareti interessate dalla verifica 
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In fase di restauro è stato realizzato un cordolo in copertura, perimetralmente al solaio 
latero cemento. Nonostante tale orizzontamento non sia stato considerato rigido in fase 
di calcolo globale, a causa delle incertezze esecutive, si è invece considerato il cordolo 
come vincolo in sommità alle pareti per le analisi locali con l’ipotesi di efficacia di tale 
vincolo. Ciò implica l’applicazione del caso di “Flessione Verticale” alle pareti in 


questione. 


Figura 100. Viste del cortile interno con le pareti oggetto di studio 


II meccanismo di flessione verticale di parete monolitica ha preso in considerazione il 
cinematismo a due piani. È stata considerata la flessione verticale di una fascia muraria 
continua da cielo a terra di larghezza unitaria appartenente alla parete in esame 
considerando le possibili posizioni della cerniera cilindrica lungo l’altezza della parete ed 
indicando quella alla quale corrisponde il valore minimo del moltiplicatore cercato. 

Una volta inseriti i dati geometrici e relativi ai carichi, sfruttando le equazioni viste nel 
cap. 9.1, si arriva a definire il moltiplicatore di attivazione del cinematismo. 

Indicando con Pila generica forza soggetta ad inerzia e con è lo spostamento virtuale 


occorre calcolare la massa partecipante M* come: 
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Conoscendo il Fattore di Confidenza in relazione al Livello di Conoscenza raggiunto (FC= 
1,35) e la sommatoria di tutte le forze peso applicate le cui masse generano forze 
orizzontali sugli elementi della catena cinematica, si definisce: 
mm 
a) PA 
gp t=l 
° _M°FC 
detto Accelerazione di attivazione del meccanismo. 


Di seguito si riportano i dati utilizzati per la parete in esame (parete 5a6a) e il relativo 


moltiplicatore. 


CARATTERIZZAZIONE GEOMETRICA DELLE PARETI 


Altezza della | orizzontale del | orizzontale verticale 
i dell'azione di | dell'azione di 


della spinta di |tirante al solaio 
. |ovolteal piano | archio volte al | i i 


Figura 101. Caratteristiche geometriche e di carico 
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80 


60 
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30 


Figura 102. Andamento di ao al variare della posizione della cerniera cilindrica lungo l'altezza della parete della 
seconda elevazione 


MOLTIPLICATORE co 


Quota di 


formazione 
Flessione Valore minimo Valore di h, |Valore assunto | della cerniera | Valore minimo Massa 
verticale di ini da cy per rispetto alla | @ssunto da | partecipante 
fascia muraria h;=hp base della CA M* 
continua parete 
h4 {m 


Frazione 
massa 
partecipante 


Accelerazione 
spettrale 


a0* [msec] 


Quota di 
formazione n 
Frazione 


. | Denominatore della cerniera Massa Accelerazione 
Valore assunto massa spettrale 


di rispetto alla | Valore di partecipante È 
da do base della i M* Lamitanii P o” [m/sec®] 


parete 
ha {m 


Figura 103. Moltiplicatore ao 


Il foglio di calcolo permette a questo punto di inserire i parametri dello Spettro di 
risposta impiegati per il sito dove sorge la struttura (cap. 7.3) e determinare 
l'accelerazione al suolo che causa l'attivazione del meccanismo locale di ribaltamento 
per flessione verticale. In particolare, per la parete in esame, assumendo q=1 oppure 
q=2 si ottengono rispettivamente i seguenti risultati: 


- Perq=1 il meccanismo si innesca per ay = 0.123 g da cui deriva un indice di 
PARERE: ._ 0.123 . ADR sa 
rischio pari a eo = 0.84 < 1 che risulta quindi non verificato. 


-  Perq=2, come da normativa, la verifica risulta apbondantemente soddisfatta. 
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Analogamente si è proceduto per le restanti pareti ottenendo il seguente quadro 
riassuntivo sulla vulnerabilità locale della porzione di edificio che affaccia sul cortile 
interno: 


Flessione Verticale 


PARETE |PGA Indice Esito 
5a6a 0.123 0.84 NO 


2c 0.136 0.92 NO 

4d 
10c10b 0.274 1.86 SI 
5a6a 0.246 1.67 SI 

2c 0.273 1.86 SI 

4d 0.398 2.71 SI 
10c10b 0.548 3.73 SI 


Figura 104. Esito verifica meccanismi locali cortile interno 


Qualora il cordolo non risultasse efficace a garantire ammorsamento con la parete in 


muratura sottostante, l’ipotesi di vincolo in sommità risulterebbe non veritiero. Allo 


scopo di rappresentare al meglio ciò che accade nella realtà è stata condotta la verifica 


del Ribaltamento Semplice per le medesime pareti. 


Utilizzando il fattore di struttura q=2 come da normativa e il fattore di confidenza 1.35, 


si ottiene per la parete “5a6a” il seguente comportamento: 


Considerando la parete intera (elevazione 1-2), comprendente le due elevazioni 


sopra il piano terra voltato, il meccanismo di ribaltamento semplice si attiva per 


ag = 0.110ga cui corrisponde un indice pari a Dio = 0.748 < 1, non 


verificato. In tal caso occorrerebbe inserire un presidio con tiro da 25 KN (se 
applicato al solo piano terra) o due tiranti da 10 kN ciascuno su entrambi i piani. 


Considerando invece la parete che ribalta solo in elevazione 2, si ottiene 


l'attivazione per ag = 0.214 g , da cui DEI = 1456 > 1, verificato. 


| due casi sono riportati nelle figure seguenti (Figure 105, 106). Il modello è stato 


sezionato per permettere di osservare il ribaltamento all’interno del cortile del 


castello. 
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Figura 105. Sezione 3D con individuazione del meccanismo di ribaltamento semplice della parete della seconda 


elevazione 


Figura 106. Sezione 3D con individuazione del meccanismo di ribaltamento semplice dell'elevazione 1-2 


isultati 


ttengono i seguenti r 


Analogamente per le restanti pareti del cortile interno si o 


ismo di ribaltamento semplice. 


per quanto riguarda il meccan 


$ 
= 
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5 
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£ 
2 
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Indice Es 


PGA 


Elevazione 


PARETE 


Figura 107. Quadro riassuntivo per il ribaltamento semplice delle pareti sul cortile interno nell'ipotesi di cordolo non 


à 


efficace in sommit 


118 


MECCANISMI LOCALI 


9.3.2 MERLATURA TORRE NEOGOTICA 


La torre Neogotica, oggetto di restauro negli anni ’70, è costituita da mattoni pieni e 
malta di calce. 

Le strutture merlate sono sicuramente le parti più vulnerabili di una fortezza a causa del 
loro grado di vincolo che non costituisce un efficace ammorsamento e inoltre per la loro 


collocazione in quota. 


Figura 108. Prospetto sud prima dell'intervento di restauro 


Figura 109. Torre Neogotica, stato attuale 


Sull’applicativo C.I.N.E., per lo studio del ribaltamento semplice delle merlature, si 


inserisce al piano sottostante una parete fittizia di altezza pari alla quota di imposta del 
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merlo e al piano 2 si inseriscono le caratteristiche delle merlature. Ciò permette di 
considerare l'amplificazione per il meccanismo di attivazione. 

Sono stati indagati due moltiplicatori di attivazione: un caso si riferisce al singolo 
macroelemento merlo che viene studiato autonomamente; il secondo caso si riferisce 
ad un comportamento d’assieme con la fascia più bassa sulla quale poggiano tutti i 
singoli macroelementi merli (in figura 107 viene specificata tale distinzione). 

È possibile notare come nel secondo tipo di danneggiamento venga movimentata 
maggiore massa ed essendo il coefficiente d’attivazione proporzionale proprio ad essa 
si ottiene la conseguente riduzione di accelerazione necessaria ad attivare tale 
meccanismo di ribaltamento. Questi risultati risultano allineati con la ricerca “Analysis 
of damage mechanisms suffered by Italian fortified buildings hit earthquakes in the last 
40 years” citata nel capitolo 2.4. 

Nell'articolo in questione si analizzano le tipologie di danno a seguito del sisma del 2009, 
con epicentro L'Aquila, sulle fortezze presenti nel territorio abruzzese. La soglia di 
attivazione minima per le merlature delle torri è stata di circa 0.10 + 0.15 g, come si 


legge nell’articolo. 


7% 


| / \ / / 
L | | \l a CINESI ill dii 1) l i 


Failure 1 Failure 2 
ag=0.091 g ag=0.064 g 


Figura 110. Tipologie di ribaltamento semplice possibile 
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Nel caso studio, per il castello ducale di Crecchio, si è riscontrato un valore di attivazione 
di 0.091 g nel caso della merlatura isolata e di 0.064 g per l’intera fascia merlata in 
sommità. Ricordando che questi valori si riferiscono ad un livello di conoscenza LC1 
(FC=1.35) , che penalizza ulteriormente le prestazioni, si può concludere che le 
merlature presenti nell’edificio in esame sono particolarmente vulnerabili, in linea con 


la media delle merlature presenti sul resto del territorio abruzzese. 
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CONCLUSIONI 


L’Analisi di vulnerabilità sismica del Castello Ducale di Crecchio svolta in questo lavoro 
di tesi ha affrontato il comportamento della struttura da un punto di vista globale e 
locale. Non avendo a disposizione una documentazione sufficiente ad avere un quadro 
completo della struttura si è optato per la scelta di un fattore di confidenza pari a 1.35 
come definito dalla Normativa per il caso LC1. Ciò ha avuto come conseguenza una 
importante penalizzazione delle proprietà meccaniche dei materiali oltre che, in fase di 
verifica, una diminuzione dei valori di PGA che attivano i meccanismi di ribaltamento 
locali. 

L'aspetto della conoscenza riveste quindi estrema importanza all’interno della 
Normativa che in tal senso invita il progettista ad un’indagine conoscitiva approfondita 
in modo da avere risultati fedeli al comportamento reale del fabbricato in esame. 

Si è notato in relazione all’analisi modale e alla successiva analisi statica non lineare 
come da un punto di vista globale la struttura risulti fortemente influenzata dalla 
massiccia Torre dell'Ulivo, elemento più antico del complesso architettonico. Questa 
tende ad assorbire la maggior parte della spinta sismica in direzione x+ e y- con 
conseguenti deformazioni elevate nei pressi della stessa. Le pareti adiacenti alla torre 
possono risultare particolarmente vulnerabili durante eventi sismici in tali direzioni. 
L'ipotesi di solaio deformabile contribuisce alla mancata ridistribuzione delle 
sollecitazioni e permette di studiare la struttura nel caso in cui il cordolo in sommità non 
risulti efficace. Ciò infatti, a causa dell'aggiunta successiva dell’ultimo impalcato in 
laterocemento avvenuta in fase di restauro, non garantisce l’efficace ammorsamento 
del cordolo con le pareti sottostanti in muratura. Inoltre in relazione agli ultimi eventi 
sismici è noto il comportamento peggiorativo dovuto all'inserimento di cordoli e 
coperture pesanti in edifici in muratura: la pesantezza del cordolo e della copertura in 
c.a. causa il martellamento verticale con il conseguente crollo della struttura in muratura 
e la copertura rigida che sostanzialmente resta integra. La normativa invita a trovare 


soluzioni alternative in fase di rifacimento della copertura. 
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Per concludere il Castello Ducale evidenzia un comportamento globale ambiguo, con le 
spinte proporzionali alle masse che verificano per tempi di ritorno > 2475 anni ma con 
spinte proporzionali ai modi di vibrare che risultano non verificate. Ciò rende necessarie, 
oltre che per adempimenti normativi, le verifiche dei meccanismi locali che 
rappresentano meglio il comportamento di questo tipo di edificio. 

Da un punto di vista locale le pareti studiate nel dettaglio, assumendo come da 
normativa un fattore di comportamento q=2, risultano ampiamente verificate a 
flessione verticale ma non verificate qualora risultasse inefficace il cordolo in sommità 
(meccanismo di ribaltamento semplice). 

Elementi non strutturali risultati particolarmente vulnerabili durante il terremoto sono 
le merlature sulla sommità delle torri: queste si attivano per accelerazioni molto basse 
causando pericolosi crolli. Essendo il castello adibito a museo quindi con destinazione di 
apertura al pubblico ed essendo fruibile nella sua interezza, si rende opportuna la messa 
in sicurezza delle merlature con presidi come cerchiature metalliche che possano 


contenere il ribaltamento. 


124 


BIBLIOGRAFIA 


Riferimenti Bibliografici: 


- SS. Vallucci, E. Quagliarini, S. Lenci, “Costruzioni storiche in muratura, 
Vulnerabilità sismica e progettazione degli interventi” 

- A. Biondi, “Analisi Pushover, calcolo non lineare per la verifica degli edifici 
esistenti e ottimizzazione dei nuovi” 

- N. Augenti, F. Parisi, “Teoria e tecnica delle strutture in muratura, Analisi e 
Progettazione” 

- E. Coisson, D. Ferretti, E. Lenticchia “Analysis of damage mechanisms suffered by 
Italian fortified buildings hit by earthquakes in the last 40 years” 

-  A.M. D'Altri, G. Castellazzi, S. de Miranda, “Indagine sul crollo della fortezza 
medievale di Arquata del Tronto dopo la sequenza sismica del Centro Italia del 


2016” 


Riferimenti web: 


-  http://www.protezionecivile.gov.it 
-  https://www.gazzettaufficiale.it 
-  http://www.cspfea.net, 


-  http://www.reluis.it, 


125 


